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RESUMO 
O âmbito da realização deste trabalho centra-se no estudo da influência que a ação sísmica e a ação do 
vento podem ter nos esforços e deslocamentos do equipamento construtivo durante a construção de uma 
ponte através da tecnologia construtiva tramo a tramo com cimbre autolançável.  
A avaliação da resposta estrutural anteriormente descrita foi efetuada através de 3 tipos de análise, com 
auxílio do programa de cálculo automático Robot Structural Analysis: ação do vento, ação sísmica 
espectral e ação sísmica time-history. O procedimento de obtenção das ações características da ação do 
vento e espectral são descritas numa fase inicial. A análise time-history é realizada com base em 3 sismos 
de características distintas.  
Pelo facto de a movimentação do cimbre ser realizada de uma forma independente, sem auxílio de 
qualquer elemento exterior, este pode ser considerado um equipamento autónomo. A movimentação do 
mesmo é conseguida através da constante alternância das condições de apoio. Por esta razão, são 
analisadas três situações distintas: fase de betonagem; fase de avanço inicial e fase de avanço em posição 
de consola dianteira máxima.  
Os resultados obtidos apontam conclusões distintas para as situações de avanço e de betonagem no que 
respeita à carga condicionante em fase construtiva. A avaliação da análise time-history permite perceber 
que as ocorrências de sismos com determinadas características podem ter impactos relevantes na 
estrutura. Por fim, verifica-se que o deslocamento na extremidade dianteira do cimbre é amplamente 
influenciada pela posição dos apoios.  
 
PALAVRAS CHAVE: pontes, métodos construtivos, ação sísmica, ação do vento, análise time-history. 
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ABSTRACT 
This document is focussed on seismic and wind load effects, more specifically, on the influence of these 
actions on forces and displacements during a bridge construction stage on an in-situ span-by-span 
erection technology, with a movable scaffolding system.  
The evaluation of the previous parameters is performed by three different types of analysis, using the 
structural software Robot Structural Analysis: wind-, seismic spectral- and seismic time-history based 
analysis. The procedure for obtaining the necessary characteristic loads for a wind and seismic spectral 
analysis are described in an early stage of this document. Regarding the time-history loads it is made 
using distinct seismic characteristics from three different seismic occurrences. 
Due to the fact that the scaffolding is an autonomous equipment, its movement implies a constant change 
on its support conditions. For this reason, three distinct situations are analysed: concrete pouring, initial 
launching position and maximum cantilever position in launching stage. 
The analysis concerning the latter reveal distinct results for the first and second phase regarding the 
conditioning load during construction. The evaluation of the time-history analysis allows the perception 
that earthquakes with certain characteristics may cause damage to the structure. Finally, it is also clear 
that the displacement of the scaffolding system is widely influenced by the position of the supports. 
 
KEYWORDS: bridges, construction methods, seismic load, wind load, time-history analysis. 
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VERSÃO PARA DISCUSSÃO 
 
 
 
 
 
1.  
INTRODUÇÃO 
 
 
1.1. ENQUADRAMENTO 
A rapidez de execução face a um determinado problema é um assunto que tem vindo a ser explorado ao 
longo de toda a história, levando à adoção de novos procedimentos e novas metodologias de abordagem 
dos mesmos. Apesar de a rapidez com que resolve uma tarefa ser um dos fatores mais importantes, por 
si só não permite concluir que o procedimento adotado é o mais eficaz. O mesmo pode ser aplicado à 
conceção de pontes. Independentemente de existirem processos de construção mais rápidos, por vezes 
os custos associados aos mesmos são relativamente maiores. Desta forma, é possível refletir que o 
projeto de uma ponte envolve a ponderação de múltiplos fatores.  
O estudo dos esforços instalados durante a fase construtiva de pontes em tabuleiros construídos vão a 
vão é algo que tem vindo a ser desenvolvido com maior preponderância nos últimos anos. Os estudos 
levados a cabo permitiram perceber que em certos casos, os esforços desenvolvidos na estrutura em fase 
de construção podem ser mais condicionantes do que os experimentados em fase de utilização, 
contrariamente ao que seria espectável.  
A construção de uma ponte através da tecnologia construtiva tramo a tramo com cimbre autolançável 
implica uma avaliação rigorosa das ações aplicadas em todas as fases. Pelo facto de o cimbre se tratar 
de um equipamento autónomo, durante o seu movimento existe uma constante alternância das condições 
de apoio. A influência das ações do vento e das ações sísmicas para diferentes posicionamentos do 
mesmo pode levar a que se desenvolvam esforços completamente diferentes, pelo que a avaliação destas 
ações se torna um assunto de extrema relevância.  
 
1.2. OBJETIVO DO TRABALHO 
O objetivo principal do presente trabalho consiste na avaliação de esforços e deslocamentos provocados 
durante a fase de construção de uma ponte através da tecnologia construtiva tramo a tramo com cimbre 
autolançável devido às ações sísmicas e do vento, considerando diferentes condições de apoio em função 
da fase construtiva.  
O estudo foi efetuado com base nos dados de um projeto de uma ponte já em construção – a ponte 
Pumarejo.  
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1.3. ORGANIZAÇÃO DA TESE 
Por forma a dar resposta aos objetivos apresentados, o trabalho segue a seguinte metodologia: 
• Primeiro capítulo, onde são explicadas as motivações associadas ao tema em análise; 
• Segundo capítulo, onde é feita referência aos métodos construtivos associados à execução de 
pontes de betão armado pré-esforçado realizadas in situ, vão a vão. Nesta fase, é dada uma maior 
relevância ao método construtivo em análise: cimbre autolançável com sistema de Pré-Esforço 
Orgânico (OPS) integrado. 
• Terceiro capítulo, onde é feita referência às regulamentações existentes para as ações em estudo. 
São estudados, para a ação do vento e para a ação sísmica, os procedimentos adotados para a 
determinação das forças a aplicar a estruturas com determinado tipo de características;  
• No quarto capítulo é estudada uma obra real: ponte Pumarejo localizada em Barranquilla, 
Colômbia. Nesta fase são avaliadas várias condições de suporte do cimbre quando são submetidas 
a determinadas ações sísmicas e ações do vento. 
• No último capítulo são expostas todas as considerações finais e indicam-se possíveis 
desenvolvimentos futuros.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Avaliação dos efeitos da ação sísmica e do vento na fase construtiva de pontes betonadas in situ 
 
3 
 
 
 
 
 
 
2.  
BREVE ESTADO DA ARTE –  
MÉTODOS CONSTRUTIVOS  
DE PONTES 
 
 
2.1. NOTA PRÉVIA 
O avanço tecnológico ao longo dos anos permitiu a criação de novos métodos construtivos em 
pontes, com a finalidade de superar as dificuldades existentes na sua conceção e aumentar a sua 
simplicidade, tendo em consideração o aspeto económico. Existem atualmente, cerca de uma 
dezena de métodos construtivos elementares, no entanto, quando se conjuga este parâmetro com 
outros parâmetros importantes, nomeadamente a secção transversal do tabuleiro; sistemas 
estruturais; materiais; entre outros, é possível chegar a uma infinidade de soluções passíveis de 
serem realizadas [15]. O capítulo apresentado descreve a conceção de pontes de médio a grande 
vão em betão armado pré-esforçado realizado in-situ, pressupondo-se a utilização de um dos 
seguintes métodos construtivos: construção vão a vão com cimbre ao solo, construção vão a vão 
com cimbre autolançável, avanços sucessivos e deslocamentos sucessivos.  
 
2.2. CONSTRUÇÃO VÃO A VÃO COM CIMBRE AO SOLO 
2.2.1. DESCRIÇÃO DO MÉTODO 
O cimbre ao solo é um dos mais antigos métodos construtivos. Era frequentemente utilizado na 
realização de pontes de pedra, sendo o arco realizado através da colocação de um cimbre de madeira 
(figura 2.1). Com o passar dos anos, os materiais constituintes do cimbre têm-se vindo a modificar, 
sendo atualmente frequente a utilização de cimbres metálicos.  
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Figura 2. 1- Utilização de cimbre ao solo na construção do arco da ponte (ponte Putah Creek, California, 1896) 
[16]. 
 
A construção de uma ponte através do método de cimbre ao solo consiste na utilização de uma estrutura 
integrada com uma cofragem provisória, o que permite a transmissão de cargas do tabuleiro para o solo 
de fundação (figura 2.2). É comum a utilização deste método para vãos não superiores a 40 metros e 
para gabarits inferiores a 25 metros [15]. Este tipo de solução é realizada essencialmente por dois tipos 
de estruturas de suporte: estruturas tubulares que formam apoios contínuos, em que os esforços 
principais que se desenvolvem nos elementos de escoramento são de natureza axial, ou estruturas 
constituídas por torres e asnas, permitindo vãos livres, em que se desenvolvem esforços axiais nas torres 
e esforços de flexão nas asnas [17].  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figura 2. 2 - Cimbre ao solo contínuo [18] i r  .  - i r   l  tí  [ ]. 
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A execução deste tipo de solução pressupõe que o terreno de fundação apresente boa capacidade 
resistente, de modo a suportar as ações que lhe são transmitidas. Por outro lado, de forma a prevenir 
possíveis instabilidades relacionadas com as escoras de suporte, devem ser sempre realizados elementos 
de contraventamento, mesmo quando a estrutura apresenta uma cota de trabalho baixa (figura 2.3). De 
facto, a grande parte dos acidentes que ocorrem em obras contruídas pela aplicação de cimbre ao solo 
devem-se sobretudo a problemas relacionados com o terreno; devido a deficientes travamentos 
horizontais ou em casos em que os cimbres são expostos a enxurradas [15].  
 
 
Figura 2. 3 - Queda do cimbre de uma ponte devido à deficiente projeção do mesmo (Willits, California, 
23/01/2015) [19]. 
 
Em obras de elevada extensão, a utilização de um único cimbre contínuo não é economicamente viável, 
pelo que em casos como o descrito, opta-se pela utilização de vários cimbres. É importante referir que 
as juntas de betonagem nesse caso, localizam-se aproximadamente ao quinto de vão uma vez que nesse 
ponto o valor do momento fletor relativo ao peso próprio é teoricamente nulo [15]. Por outro lado, em 
obras que apresentam gabarits significantes para este tipo de método construtivo, é possível reduzir a 
quantidade de material utilizado adotando uma solução de vigas metálicas que descarregam o peso 
suportado em montantes que podem ser os próprios pilares da ponte, ou montantes intermédios (figura 
2.4). Este tipo de solução é particularmente vantajosa, não só porque se torna mais económica, mas 
também porque conduz a um número reduzido de apoios devido à sua grande capacidade de carga, 
permitindo uma montagem rápida e segura no solo da obra e na maior parte dos casos é facilmente 
desmontável, o que facilita o seu armazenamento e transporte.  
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Figura 2. 4 - Cimbre com vigas e montantes [20]. 
 
No caso de obras especiais, como por exemplo, em situações em que a localização da obra não permita 
a realização de um cimbre frequentemente utilizado, ou mesmo quando se trata de uma ponte 
complexa, o próprio cimbre é uma estrutura preponderante, cujo cálculo pode ser complexo, exigindo 
grande rigor (figura 2.5) [15].  
 
 
Figura 2. 5 - Cimbre utilizado em obra especial (ponte da Foz do Sousa, 1950) [21]. 
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2.2.2. RESPOSTA ESTRUTURAL 
No ponto anterior foram referidos dois tipos de sistemas que incorporam o método de cimbre ao solo. 
Quando se trata de um cimbramento contínuo, a estrutura é toda descofrada em simultâneo, pelo que o 
tabuleiro funciona todo em contínuo, não se desenvolvendo assim, esforços durante a fase construtiva 
no mesmo, visto estes serem absorvidos pela estrutura metálica de suporte [22].  
No caso da construção vão a vão, o mesmo já não acontece. Para esta solução, o diagrama de momentos 
que se desenvolve é evolutivo, isto é, ao diagrama de momentos provocado pela descofragem do tramo 
anterior, vai-lhe sendo acrescentado o seguinte. Neste caso, verifica-se então uma diferença entre os 
esforços provocados na fase construtiva e os que resultam na estrutura final. Estes esforços finais 
tendem-se a aproximar, ao longo do tempo, dos esforços que ocorrem após a fase construtiva do método 
com cimbramento contínuo [9]. Este fenómeno é evidenciado na figura 2.6:   
 
 
Figura 2. 6 - Evolução qualitativa do diagrama de momentos fletores (final e parcial), c), quando são aplicadas as 
cargas relativas à parcela do tabuleiro em processo de betonagem, b), de acordo com a posição do cimbre fixo, 
a) [15]. 
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Tal como foi referido anteriormente, a posição final do cimbre localiza-se aproximadamente ao quinto 
do vão, uma vez que o momento fletor para as cargas permanentes nessa zona é aproximadamente igual 
a zero. A observação da figura 2.6, vem corroborar este facto.  
 
2.3. CONSTRUÇÃO VÃO A VÃO COM CIMBRE AUTOLANÇÁVEL 
2.3.1. DESCRIÇÃO DO MÉTODO 
A construção de pontes in situ com auxílio ao cimbre autolançável é um dos processos construtivos mais 
sofisticados, e nele estão incorporados os processos de cimbramento, nivelamento, ajuste da cofragem 
e descimbramento. É usualmente utilizado no caso de pontes extensas, perfil constante e distribuição de 
vãos regulares, o que leva a uma certa repetitividade e rapidez de trabalhos [22].  
O método é constituído por uma estrutura metálica que é suportada nos pilares existentes e no tabuleiro 
já construído (figura 2.7). Pelo facto de a estrutura metálica apresentar cofragem incorporada, a 
utilização do método não necessita de apoios no solo de fundação, o que se torna um ponto positivo 
visto desobstruir grande parte da área sob o tabuleiro construído.  
 
 
Figura 2. 7 - Cimbre autolançável apoiado nos pilares existentes e na parcela de tabuleiro já construído [23]. 
 
A repetitividade e rapidez de trabalhos torna-se importante quando se estuda o impacto económico. 
Trata-se de um equipamento com um custo inicial muito elevado, ao qual se acrescentam custos de 
transporte, montagem e desmontagem. Pode ser reutilizado em obras de carácter semelhante à sua 
primeira utilização, no entanto é necessário ter em conta que se for necessário algum tipo de readaptação, 
os custos poderão ser tão elevados que a sua adoção pode não ser viável [15].  
No que respeita ao tipo de secção transversal a utilizar, este método torna-se bastante versátil. O tipo de 
secção transversal não se torna condicionante, no entanto são usualmente adotadas soluções de secção 
em “PI” para vãos menores e secções em caixão para vãos maiores. No primeiro caso os vãos máximos 
chegam normalmente até aos 45 metros e o segundo é comumente utilizado para vãos compreendidos 
entre os 45 e 70 metros de vão [15]. É de destacar que quanto maior o vão, maior será o custo da estrutura 
metálica, acentuando-se o custo total da obra [22]. 
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A construção do tabuleiro com recurso ao método apresentado, é realizado apenas numa direção, com 
juntas de betonagem ao quinto do vão. Em casos em que seja possível, usualmente quando o 
comprimento dos vãos é baixo, podem ser executados mais do que um tramo em simultâneo (figura 2.8). 
 
 
Figura 2. 8 - Construção de 2 vãos por ciclo [15]. 
 
A utilização de cimbre autolançável, pode ser dividido em dois casos distintos, diferenciando-se no que 
respeita à posição da estrutura metálica portante em relação à cofragem: cimbres autolançáveis 
superiores (figura 2.9) e cimbres autolançáveis inferiores (figura 2.10). 
 
 
Figura 2. 9 - Cimbre autolançável superior [24]. 
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Figura 2. 10 - Cimbre autolançável inferior [25]. 
 
A escolha do tipo de sistema a utilizar depende não só das características da ponte, nomeadamente a 
forma e variedade dos pilares; raio de curvatura em planta; variação do comprimento dos vãos; 
sequência de construção, entre outros, bem como da preferência e hábitos comuns por parte dos 
construtores [26].  
Mais recentemente, foi incorporado ao método anteriormente descrito uma solução de pré-esforço 
orgânico OPS (Organic Prestressing System). Desenvolvida pelo professor Pedro Pacheco em 
colaboração com a Faculdade de Engenharia da Universidade do Porto, a incorporação deste tipo de 
solução permitiu a aplicação do método construtivo em análise para uma gama de vãos nunca antes 
realizada [15]. Atualmente, o M1-90-S é o maior cimbre autolançável do mundo e permite a construção 
de vãos até 90 metros de comprimento (figura 2.11). No presente, está a ser utilizado na construção de 
quatro dos treze viadutos pertencentes à Linha Ferroviária de Alta Velocidade que ligará Ankara a Sivas, 
na Turquia [27].  
O pré-esforço orgânico, denominado pelo autor como um “sistema efetor”, é realizado com sistemas de 
pré-esforço semelhantes aos convencionais. A principal diferença na aplicação destes dois tipos de pré-
esforço reside no facto de que no pré-esforço orgânico os cabos podem ser mais ou menos tensionados 
conforme as informações que lhes são transmitidas pelo sistema de controlo [28]. 
O principal objetivo da aplicação deste tipo de solução é permitir que a estrutura adquira a capacidade 
de variar a sua “atitude estrutural” dependendo da intensidade da ação que lhe é aplicada [28].  
O dimensionamento convencional de estruturas leva a que estas sejam dimensionadas para a solução 
crítica pelo que para determinados casos de carga, a estrutura pode ser sobredimensionada. Quando se 
transpõe este fator para o caso de estruturas pré-esforçadas, o mesmo pode ser agravado. O pré-esforço 
ao ser dimensionado para a totalidade ou uma parte da sobrecarga variável, leva a que a estrutura esteja 
sempre sujeita ao estado de tensão imposto por esse pré-esforço o que por vezes, em situação de carga 
baixa, o seu efeito pode ser desfavorável [28]. 
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O pré-esforço orgânico, que por analogia pode ser comparado com o músculo humano, veio resolver o 
problema atrás mencionado. A distinção fundamental deste método reside essencialmente no facto de 
que o pré-esforço não é aplicado na sua totalidade durante a fase construtiva, levando a que uma parte 
da capacidade de pré-esforço fique disponível como reserva para fases em que sejam ultrapassados os 
estados de tensão que foram previamente definidos. Sucintamente, “a reserva de pré-esforço é 
consumida por contrações do sistema orgânico que vai reagindo aos sinais que refletem o estado 
tensional nas secções de controlo. Essas contrações são efetivadas pela ação de macacos hidráulicos que 
afastam as ancoragens da estrutura base, aumentando assim a tração nos cabos, ou seja, ampliando o 
efeito de pré-esforço” [28]. 
De um ponto de vista geral, a maior vantagem da aplicação deste método é o aumento da eficiência da 
estrutura sem lhe acrescentar peso.  
Para além de todos os elementos existentes em cimbres autolançáveis tradicionais, em sistemas com 
OPS são acrescidas as ancoragens orgânicas, os cabos de pré-esforço exteriores e o circuito eletrónico 
de comando [22]. A figura 2.11 representa um cimbre autolançável com tecnologia OPS.  
 
 
Figura 2. 11 - M1-90-S – Maior cimbre autolançável com tecnologia OPS [29]. 
 
2.3.2. RESPOSTA ESTRUTURAL 
Semelhante ao que acontece na construção com cimbre ao solo, a construção com cimbre autolançável 
processa-se tramo a tramo, levando a que a evolução do diagrama de momentos fletores seja evolutiva 
também. No entanto, apesar das semelhanças mencionadas, no caso de cimbre autolançável, o cimbre 
apoia-se na estrutura já construída, sendo que no cimbre ao solo, as cargas são transmitidas ao terreno 
de fundação. Desta forma, apesar de o diagrama qualitativo ser semelhante, as suas grandezas podem 
ser bastante diferentes. A evolução dos esforços decorrentes deste método construtivo é apresentada na 
figura 2.12.  
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Figura 2. 12 - Evolução qualitativa do diagrama de momentos fletores, b), dependendo da posição da estrutura 
metálica portante, a) [15]. 
 
2.4. DESLOCAMENTOS SUCESSIVOS 
2.4.1. DESCRIÇÃO DO MÉTODO 
O método enunciado consiste na sucessiva construção de segmentos de tabuleiro, usualmente com 
comprimento entre 15 e 20 metros, em bancos de montagem previamente preparados e localizados junto 
a uma das extremidades, e posterior avanço das aduelas com auxílio a macacos hidráulicos. É um método 
frequentemente utilizado para vãos compreendidos entre os 30 e os 60 metros, sendo que quando o vão 
é superior a 60 metros e os pilares são muito altos, é necessário ter especial atenção à utilização deste 
método [15].  
 
 
Figura 2. 13 - Método de deslocamentos sucessivos [30] 
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A área de trabalho está orientada de acordo com o eixo da ponte, o que permite uma maior facilidade de 
avanço da estrutura que vai deslizando sobre os pilares. É de fácil perceção que o avanço das aduelas 
leva a que estas fiquem sujeitas a momentos negativos quando se localizam junto aos apoios e momentos 
positivos a meio vão. Devido a este facto, as primeiras utilizações deste método eram aplicadas em 
pontes metálicas, uma vez que o material permitia obter boa resistência quer à compressão quer à tração 
[17].  
No entanto, com o aparecimento de materiais que permitiam diminuir o atrito entre o tabuleiro e os 
pilares, bem como o surgimento do pré-esforço, começou a utilizar-se o betão armado. É importante 
referir que a solução de secção de tabuleiro mais frequentemente utilizada é a de caixão uma vez que 
apresenta elevados modos de flexão, tanto negativo como positivo [22].  
Desta forma, para além das diferentes aduelas serem betonadas continuamente, é aplicado um pré-
esforço central, denominado como provisório, que permite fazer face aos esforços existentes durante a 
fase construtiva. Quando o tabuleiro é finalizado, é então colocado o pré-esforço definitivo de modo a 
contrariar todas as ações existentes na ponte em funcionamento. Durante a fase de projeto deverá ser 
garantido que no final as ligações entre diferentes aduelas não coincidam com os pontos onde os 
momentos tomam valores máximos positivos e negativos (a meio vão e nos apoios respetivamente).  
Na frente da obra existe uma estrutura metálica denominada por “nariz metálico” ou “avant-bec”, que 
avança em consola e que apresenta como principais funções, a redução do vão existente bem como a 
correta condução do tabuleiro ao longo da diretriz da ponte (figura 2.14) [31]. Considera-se que existe 
uma diminuição do vão uma vez que na situação mais crítica, ou seja, quando o tabuleiro se está a 
aproximar de um apoio, o momento negativo existente no pilar anterior será máximo, no entanto, ao 
realizar o mesmo raciocínio, mas agora com uma parcela metálica, que apresenta consideravelmente 
menor peso próprio, chega-se à conclusão que o momento máximo existente será muito menor.  
 
 
Figura 2. 14 - Estrutura metálica (“nariz metálico” ou “avant-bec”) [31]. 
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O campo de aplicação do método de deslocamentos sucessivos centra-se principalmente em obras que 
apresentam uma secção transversal do tabuleiro constante e com perfil longitudinal reto ou de 
curvatura constante. No caso de pontes que apresentam múltiplos tramos e de grande vão, por vezes, 
quando necessário, podem ser utilizados apoios provisórios para reduzir o vão [15]. 
As principais vantagens deste método são apresentadas de seguida: 
• Espaço livre sob o tabuleiro, isto é, não é necessário qualquer tipo de cimbre para estabilizar o 
mesmo; 
• Uma vez que toda a atividade de produção se localiza na plataforma de trabalho, esta pode ser 
facilmente coberta, protegendo os operários de condições climatéricas adversas, bem como 
permite uma melhor garantia das condições de segurança e qualidade de fabrico.  
• Caso seja necessário, podem ocorrer em simultâneo dois bancos de montagem, um em cada 
extremidade, o que permite reduzir significativamente o tempo de execução da obra. 
Por outro lado, não só a operação de deslocamento do tabuleiro requer bastante capacidade técnica por 
parte do empreiteiro, mas também existe uma elevada necessidade de controlo rigoroso da geometria e 
do controlo de deslocamentos e deformações existentes, o que se torna um ponto menos favorável.  
 
2.4.2. RESPOSTA ESTRUTURAL 
Como foi referido anteriormente, os avanços sucessivos das várias parcelas da ponte levam à variação 
de esforços, sendo esta evolutiva ao longo de todo o processo construtivo. Deste modo, é de fácil 
perceção que as leis de distribuição de esforços em fase construtiva diferem bastante dos esforços finais 
(figura 2.15).  
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Figura 2. 15 – Evolução qualitativa do diagrama de momentos fletores decorrentes do método de deslocamentos 
sucessivos para um determinado tramo do tabuleiro [15]. 
 
A observação da figura 2.15 permite perceber que o momento máximo ocorre no pilar anterior à frente 
da obra, sendo que no vão anterior a esse pilar podem, até mesmo, ocorrer apenas momentos negativos, 
contrários ao que usualmente se verifica em situação de serviço da ponte.  
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2.5. AVANÇOS SUCESSIVOS 
2.5.1. DESCRIÇÃO DO MÉTODO 
O método de avanços sucessivos consiste na sucessiva construção de aduelas, com comprimentos de 
cerca de 3 a 6 metros, a partir dos apoios já existentes (figura 2.16). A sua utilização é frequente em 
vãos compreendidos entre os 70 e os 120 metros [15].  
 
 
Figura 2. 16 - Método de avanços sucessivos [32]. 
 
Na realização deste método, é necessário ter especial atenção à aduela zero (inicial), que se localiza 
sobre os pilares, e à aduela de fecho, esta última, especialmente aquando da sua colocação, isto porque 
as aduelas que se tendem a unir vindas de pilares opostos nem sempre apresentam a mesma cota devido 
às propriedades evolutivas do betão e do aço. Por este motivo, é incentivada a forte utilização de modelos 
viscoelásticos não lineares e modelos de cálculo que devem atender à evolução do centro geométrico ao 
longo do tabuleiro, este último, especialmente devido à frequente diminuição da secção do tabuleiro do 
apoio para o centro de modo a reduzir o peso próprio (figura 2.17) [15].  
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Figura 2. 17 - Diminuição da altura da secção transversal do tabuleiro. Maior altura no apoio e menor a meio vão 
[33]. 
 
O método descrito apresenta como principais vantagens: 
• Ausência de cimbres e de escoramentos, libertando desta forma todo o espaço sob as parcelas 
de tabuleiro já construídas, 
• É um método que se torna bastante eficiente quando se tratam de obras de arte com elevada 
altura dos pilares, que atravessam vales largos e profundos, 
• Utilização de poucas cofragens e aproveitamento das mesmas ao longo de toda a obra, 
• Trata-se de um processo mecanizado. 
Por outro lado, exige grandes capacidades técnicas por parte do empreiteiro, sendo necessário grande 
rigor no controlo geométrico e nas deformações sofridas pelo tabuleiro.  
Devido à grande variação de momentos fletores decorrentes do método construtivo, existe uma grande 
utilização de armadura para fazer face a qualquer tipo de esforço. Desta maneira, as aduelas são 
betonadas e pré-esforçadas, sendo que a sua curvatura é frequentemente reta junto ao pilar, de modo a 
diminuir as perdas por atrito. Juntamente com esta armadura, é colocada também armadura de pré-
esforço final, de modo a responder às solicitações existentes quando se dá o fecho do tabuleiro (esforços 
de natureza semelhante à situação final).  
Trata-se de um método bastante versátil uma vez que é frequentemente conjugado com diferentes 
sistemas estruturais, nomeadamente pontes em viga, pórticos sucessivos, pontes em arco e pontes de 
tirantes. Para o caso de pórticos sucessivos, qualquer tipo de assimetria existente, provocada pelo próprio 
método, ou mesmo acidental, é totalmente absorvida pelos pilares. No caso de pontes em viga, uma vez 
que a ligação do tabuleiro com os pilares não é contínua, a existência de possíveis assimetrias, provocam 
esforços que não conseguem ser totalmente absorvidos [15]. Em casos como o descrito, torna-se 
admissível utilizar tirantes externos (figura 2.18).  
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Figura 2. 18 - Tirantes provisórios para fazer face a eventuais esforços decorrentes do método construtivo [15]. 
 
2.5.2. RESPOSTA ESTRUTURAL 
Novamente, no que respeita ao método de avanços sucessivos, a variação de momentos fletores é 
evolutiva uma vez que o método se caracteriza como sendo evolutivo também. A adição de uma nova 
aduela leva a que o momento negativo existente no pilar seja cada vez maior uma vez que aumenta o 
peso próprio da estrutura. Por outro lado, como a estrutura avança simetricamente em consola em relação 
a um determinado apoio, não existirão momentos positivos. A transição de esforços decorrentes do 
método construtivo para os esforços pré-serviço (imediatamente pós-construção) dá-se após a colocação 
da aduela de fecho, o que leva a uma redistribuição de esforços, diminuindo o momento negativo nos 
pilares e aumentando positivamente a meio vão (figura 2.19).   
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Figura 2. 19 - Variação qualitativa dos diagramas de momento fletor, c), imediatamente antes da aplicação da 
aduela de fecho (MG0(t0)), a), e após a colocação da mesma (MG0(sn)), b) [15]. 
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3.  
ASPECTOS ELEMENTARES  
DA ANÁLISE DE PONTES 
 SUJEITAS À AÇÃO DO VENTO 
 E À AÇÃO SÍSMICA  
 
 
3.1. AÇÃO SÍSMICA  
3.1.1. INTRODUÇÃO 
O sismo, ou tremor de terra como muitas vezes é designado, é caracterizado como sendo um movimento 
de vibração da superfície terrestre. É causado, frequentemente, por fenómenos naturais relacionados 
com a libertação de tensões provocadas pelo movimento das placas litosféricas. De acordo com a 
bibliografia específica, a camada superficial terrestre, denominada como litosfera, é formada por um 
mosaico de placas continentais e oceânicas, que se encontram em constante movimento sobre uma 
camada plástica. Nas zonas onde ocorre contacto entre as várias placas ocorrem importantes fenómenos 
geológicos, que dão origem à formação de montanhas, fossas marítimas, vulcões e sismos. Deste modo, 
é possível explicar o facto de os sismos não ocorrerem de forma aleatória em qualquer parte do globo, 
mas concentrarem-se preferencialmente em determinadas zonas [1].  
A ocorrência de um sismo leva à libertação de energia que se propaga em todas as direções na forma de 
ondas. As ondas sísmicas podem ser agrupadas em dois tipos: ondas de volume que se propagam nas 
camadas interiores da crusta e ondas de superfície, que apenas se propagam através da superfície do 
terreno e são responsáveis pela destruição causada pelo sismo. Quando o solo não apresenta mais 
capacidade de absorção de energia, isto é, quando atinge o limite de capacidade de deformação, a 
restante energia é transmitida para as zonas circundantes até que este apresente uma capacidade 
resistente satisfatória. Para além dos sismos de origem natural (referido no ponto anterior), estes também 
podem ser de origem artificial (explosões produzidas pelo homem), de origem vulcânica (deslocamento 
de magma), entre outras [2]. 
Uma vez atingido o epicentro, isto é, o local da superfície onde o sismo é sentido com maior intensidade, 
a energia libertada em fases posteriores passa a ser cada vez menor. No entanto, para a engenharia 
sísmica, este fator não pode ser tratado assim de uma forma tão direta. Quando as ondas sísmicas atingem 
o solo de fundação de uma estrutura, este sofre uma variação de acelerações que se transmitem a toda a 
estrutura através de forças de inércia que, consequentemente, induzem a resposta dinâmica da mesma 
[5]. A resposta depende, portanto, de determinadas características da estrutura, nomeadamente a sua 
massa e rigidez [3]. Desta forma, é extremamente importante realizar vários testes de sensibilidade 
quando se procede à modelação de uma estrutura. A título exemplificativo, refere-se a questão da 
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modelação dos apoios em contacto com o solo, que usualmente suscita dúvida, visto o seu 
comportamento ser de difícil modelação na generalidade dos casos. Posto isto, qualquer alteração nas 
suas características revela-se importante, dado o seu impacto nos esforços resultantes. Sendo assim, não 
é possível afirmar logo à partida que uma estrutura próxima do epicentro sofrerá mais danos do que uma 
estrutura mais distante, isto porque, existe uma dependência do tipo de estrutura, do solo onde ocorre a 
propagação das ondas sísmicas, da frequência natural da estrutura, entre outros parâmetros importantes 
na análise. 
 
3.1.2. ABORDAGENS DE CÁLCULO 
3.1.2.1. Nota Prévia 
Ao longo dos anos e com o aumento da capacidade tecnológica, vários métodos de determinação de 
forças resultantes da ação sísmica aplicadas a uma estrutura têm vindo a ser desenvolvidos, 
diferenciando-se essencialmente no tipo de estrutura em análise e do detalhe associado à modelação e 
análise estrutural com vista à obtenção de um maior rigor na resposta. O Eurocódigo 8 propõe quatro 
tipos de análise distintos: método das forças laterais estáticas equivalentes (válido apenas para um 
determinado número de casos, os quais estão especificados na norma), métodos de análise modal por 
espectros de resposta (método generalizado, válido para qualquer caso), análise estática não linear 
(“pushover”) e método de análise não linear dinâmica no domínio do tempo (“time history”) [4]. 
 
3.1.2.2. Análises lineares 
3.1.2.2.1. Introdução  
Neste tipo de análise são incorporados o método das forças laterais estáticas equivalentes e o método de 
análise modal por espectro de resposta. O fundamento deste tipo de análise assenta no facto de que o 
comportamento dos materiais constituintes da estrutura varia, por simplificação, de forma linear, o que 
não corresponde ao seu verdadeiro comportamento. De modo a controlar o facto da variação das 
características dos materiais não ser linear, são efetuadas análises elásticas baseadas em espectros de 
resposta reduzidos em relação aos espectros de resposta elástica (figura 3.1), designados por espectro 
de cálculo. A realização deste procedimento permite incorporar de uma forma indireta a capacidade de 
dissipação da estrutura, obtida principalmente pelo comportamento dúctil dos seus elementos. Esta 
redução apenas é possível devido à introdução do coeficiente de comportamento q, parâmetro que será 
analisado em profundidade numa fase posterior [3].  
 
 
Figura 3. 1 – Forma do espectro de resposta elástico [4]. 
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O coeficiente de comportamento, q, traduz com alguma aproximação a razão entre as forças sísmicas a 
que a estrutura estaria sujeita se a sua resposta fosse completamente elástica, para um determinado valor 
de amortecimento viscoso (é usualmente utilizado o valor de 5% para estruturas de betão), e as forças 
sísmicas que poderão ser adotadas em projeto, com um modelo de análise convencional [4]. Apesar de 
se tratar de um método que não é exato, a aplicação cuidada do coeficiente q, permite a obtenção de 
resultados satisfatórios, o que é vantajoso, devido à sua simplicidade e rapidez de execução. 
 
3.1.2.2.2. Método de análise por forças laterais 
O método de análise por forças laterais (método estático linear) permite caracterizar a ação sísmica 
através da aplicação de forças estáticas ao nível do piso, segundo as direções em que se desenvolvem. 
Essas ações representam as forças de inércia que surgem na estrutura, quando a massa da mesma é 
acelerada devido aos sucessivos movimentos do solo. Desta forma, o valor da força aplicada pode ser 
determinado pela expressão 3.1: 
 
 𝐹 = 𝑆𝑑(𝑇𝑖) × 𝑚 (3.1) 
 
em que Sd(Ti) representa a ordenada do espectro de cálculo em função do período de vibração 
fundamental da estrutura; Ti é o período de vibração fundamental da estrutura para o movimento lateral 
na direção considerada e o parâmetro m, é a massa total mobilizada. Este método de análise pode ser 
aplicado a estruturas cuja resposta não seja significativamente afetada pelas contribuições dos modos de 
vibração mais elevados do que o modo fundamental em cada direção [4]. 
 
3.1.2.2.3. Método de análise modal por espectros de resposta 
O método de análise modal por espectros de resposta (método dinâmico linear) é o método de referência 
para a determinação dos efeitos sísmicos e deve incorporar todos os modos de vibração que contribuem 
significativamente para a resposta da estrutura. O requisito anterior pode ser satisfeito se puder ser 
demonstrada uma das seguintes condições: a soma das massas modais efetivas para os modos 
apresentados representarem, pelo menos, 90% da massa total da estrutura ou sempre que todos os modos 
com massas modais efetivas superiores a 5% da massa total forem considerados [4].  
A aplicação do método de sobreposição modal tem como principal vantagem a transformação de um 
sistema de vários graus de liberdade em vários sistemas de um grau de liberdade, que correspondem aos 
vários modos de vibração natural da estrutura [5]. Sempre que todas as respostas modais possam ser 
consideradas como independentes entre si, o valor máximo do efeito da ação sísmica pode ser 
determinado através da raiz quadrada da soma dos quadrados das respostas modais:  
 
 
𝐸𝑒 = √Σ 𝐸𝐸𝑖
2 
(3.2) 
 
em que Ee corresponde ao efeito considerado da ação sísmica (força, deslocamento, etc.) e EEi é o valor 
desse efeito da ação sísmica devido ao modo de vibração i. Caso não se verifique a independência entre 
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a resposta dos modos de vibração, devem ser adotados métodos mais rigorosos para a combinação dos 
máximos modais, como por exemplo a “Combinação Quadrática Completa” [4].  
 
3.1.2.3. Análises Não lineares 
3.1.2.3.1.  Introdução 
Referido em toda a bibliografia específica, a ocorrência de ações sísmicas com elevada intensidade leva 
à ocorrência de deformações inelásticas significativas nos materiais constituintes da estrutura. Deste 
modo, foram-se desenvolvendo outros tipos de modelos, nomeadamente o modelo “pushover” e “time 
history”, que apresentam como principal objetivo a perceção da capacidade de dissipação de energia da 
estrutura em análise, de modo a assegurar, que em caso de ocorrência de grandes movimentos sísmicos, 
esta é capaz de resistir [6]. A adoção de analises não lineares no cálculo de respostas sísmicas pressupõe, 
logo à partida, que estas são devidamente fundamentadas, não só no que se refere à ação sísmica, como 
também no modelo constitutivo utilizado, ao método de interpretação de resultados da análise e aos 
requisites a satisfazer [4]. 
 
3.1.2.3.2.  Análise Estática Não-Linear (“pushover”) 
O método de análise estática não linear (“pushover”), é uma análise em que a estrutura é sujeita a forças 
gravíticas constantes e cargas horizontais distribuídas ao longo da altura de construção da estrutura. As 
cargas laterais definidas sofrem um crescimento monotónico até que o deslocamento de controlo (que 
geralmente corresponde ao ponto mais alto da estrutura) ou certo nível de deformações pré-definidas 
sejam atingidas. Este método pode ser aplicado a dois casos distintos: para verificação do desempenho 
estrutural de edifícios novos ou para avaliar o desempenho estrutural de edifícios já existentes, com a 
principal finalidade de estimar deslocamentos, modos de rotura e outros fatores importantes na 
ocorrência de um sismo de magnitude considerável [4].  
 
3.1.2.3.3.  Análise Não-Linear no Domínio do Tempo (“Time History”) 
A análise não linear dinâmica no domínio do tempo (“time history”) é o método de análise que se revela 
como o mais eficiente no que respeita à recolha de informação sobre a resposta de uma estrutura sujeita 
a uma ação sísmica. Para determinados acelerogramas obtidos a partir de registos históricos (figura 3.2), 
a resposta da estrutura no tempo pode ser obtida através da integração numérica direta das equações 
diferenciais do movimento. Neste tipo de análise, é imposto que os modelos que representam os 
elementos estruturais são complementados com regras que devem refletir de forma realista a dissipação 
de energia no elemento na gama de amplitudes de deslocamentos previstas para a situação de projeto 
sísmica [4]. Apesar de todos os pontos positivos descritos, a complexidade de execução do método é 
elevada e apenas computadores com um certo nível de exigência o permitem fazer, pelo que, usualmente, 
se opta pela realização de análises mais simples.  
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Figura 3. 2 - Acelerograma obtido a partir de um registo histórico [7]. 
 
3.1.3.  REGULAMENTAÇÕES APLICADAS 
3.1.3.1. Introdução 
Contrariamente a muitos assuntos tratados na Engenharia, a ocorrência de um sismo é algo passível de 
ser sentido e observado por todas as pessoas, mesmo aquelas que não têm qualquer tipo de relação com 
os fenómenos científicos existentes. Por este facto, o foco em relação a este assunto tem vindo a 
aumentar, tentando-se sensibilizar as pessoas para as possíveis consequências dos mesmos e 
desenvolvendo-se medidas de alerta para quando se prevê a sua ocorrência. Tal como em todas as áreas 
da engenharia, tenta-se sempre atuar ao nível das fontes, controlando-se as consequências. Deste modo, 
aparecem vários tipos de medidas e recomendações no que respeita ao dimensionamento das estruturas 
de modo a que a sua probabilidade de colapso seja muito baixa. É apresentado, de seguida, o Eurocódigo 
8; documento atualmente em vigor em Portugal e que apresenta como principal objetivo, contrariar esta 
ação natural.  
 
3.1.3.2.  Objetivos e campo de aplicação do Eurocódigo 8  
O princípio geral do Eurocódigo 8 assenta no facto de que na ocorrência de eventos sísmicos, a estrutura 
existente deve assegurar três condições importantes: as vidas humanas estão salvaguardadas, os danos 
na estrutura são limitados e as instalações de proteção civil importantes, nomeadamente os hospitais e 
os centros de bombeiros, são mantidos operacionais [4].  
São estabelecidos dois requisitos fundamentais para o desempenho sísmico das estruturas: 
• Exigência de não colapso – No caso da ocorrência de um sismo com baixa probabilidade de 
ocorrência, as estruturas não devem colapsar, quer localmente como globalmente, pelo que na 
sua fase de projeto, deve ser tido em conta a existência de uma capacidade residual de 
resistência após o sismo.  
• Exigência de limitação de danos – No caso de ocorrência de um sismo com uma probabilidade 
de ocorrência superior ao sismo de projeto, os danos da estrutura devem ser limitados, isto para 
evitar que os custos de reparação da estrutura sejam desproporcionadamente elevados face ao 
custo total da estrutura.  
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De modo a cumprir os requisitos anteriormente referidos, é necessário proceder à verificação do Estado 
Limite Último (garantir as condições relativas à resistência, ductilidade, equilíbrio, estabilidade de 
fundações e juntas sísmicas), e do estado Limite de Serviço (controlo dos danos causados na estrutura). 
Para o primeiro, ação sísmica a considerar deverá ser a ação sísmica de projeto com uma probabilidade 
de ocorrência de 10% em 50 anos, ou seja, com um período de retorno de 475 anos. Para o Segundo, 
deve ser considerada uma ação sísmica “frequente” ou de “serviço”, isto é, uma ação com probabilidade 
de ocorrência de 10% em 10 anos, o que equivale a um período de retorno de 95 anos [4].   
O regulamento em análise, para além de garantir o adequado dimensionamento das estruturas sujeitas a 
ações sísmicas, aborda também metodologias de determinação das ações resultantes de ações sísmicas, 
permitindo obter espectros de acelerações sísmicas elásticas. Os espectros mencionados anteriormente 
dependem da localização da estrutura, das suas características (massa e rigidez), da sua ductilidade, do 
solo de fundação, entre outros fatores. Por outro lado, quando se pretende realizar análises elásticas, de 
modo a obter o espetro de cálculo de ações sísmicas, o Eurocódigo 8 estabelece metodologias para 
determinar o coeficiente q, fator que depende da configuração estrutural e da ductilidade espectável [4].  
 
3.1.4. DETERMINAÇÃO DA AÇÃO SÍSMICA 
3.1.4.1. Nota prévia 
A determinação da ação sísmica baseia-se na caracterização e posterior correlação dos seguintes 
parâmetros: tipo de solo, localização (zonamento sísmico), classe de importância e ductilidade da 
estrutura e das propriedades dinâmicas da mesma.  
 
3.1.4.2. Influência do solo 
O primeiro passo a tomar na determinação da ação sísmica, é proceder à correta caracterização do solo 
de fundação correspondente à estrutura que se pretende analisar. Segundo o Eurocódigo 8, “o local da 
obra e a natureza do terreno de fundação não deverão normalmente apresentar riscos de rotura do terreno, 
de instabilização de taludes e de assentamentos permanentes provocados por liquefação ou aumento da 
compacidade do solo no caso de ocorrência de um sismo” [4]. 
Desta forma, o Eurocódigo 8 distingue 5 tipos de solos (A, B, C, D e E), descritos por perfis 
estratigráficos e por três parâmetros distintos (velocidade média das ondas de corte - νs,30, resultado do 
ensaio de penetração dinâmica – NSPT e a resistência não drenada do solo – cu), que podem ser utilizados 
para ter em consideração a influência das condições do terreno na ação sísmica. São também 
apresentados dois tipos de terrenos “especiais”, denominados como S1 e S2, que correspondem a solos 
com características piores do que os referidos anteriormente e, por conseguinte, necessitam de estudos 
especiais para a definição da ação sísmica, sendo indicado que para o solo do tipo S2, deve considerar-
se a possibilidade de rotura do terreno no estudo da atuação da ação sísmica [4].  
É também indicado no documento regulamentar que o terreno deverá ser classificado de acordo com o 
valor da velocidade média das ondas de corte, no entanto, se não for possível, este deverá ser 
caracterizado de acordo com o valor de NSPT [4]. O quadro 3.1 apresenta a descrição do perfil 
estratigráfico dos solos apresentados, bem como os valores de referência dos três parâmetros, utilizados 
na classificação do terreno.  
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Quadro 3.1 – Tipos de terreno [4]. 
 
 
3.1.4.3. Zonamento sísmico  
Os territórios nacionais devem ser divididos pelas autoridades nacionais em distintas zonas sísmicas, 
representativas da sismicidade existente do local, admitindo-se, por simplificação, que a sismicidade 
existente para uma determinada zona é constante em todos os seus locais que abrange [4].  
Na maioria das aplicações, a sismicidade é definida por um único parâmetro, denominado como valor 
de referência da aceleração máxima na base num terreno do tipo A, agr. Este parâmetro é definido pelas 
autoridades nacionais para cada zona e corresponde a um período de retorno de referência da ação 
sísmica para o requisito da não ocorrência de colapso.  
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Os valores de agr, a utilizar em cada país, poderão ser obtidos em mapas de zonamento apresentados no 
anexo nacional [4].  
De seguida são apresentados dois mapas de zonamento sísmico em diferentes países: Portugal 
continental (figura 3.3) e Colômbia (figura 3.4).  
 
 
Figura 3. 3 - Zonamento sísmico em Portugal Continental [4]. 
 
É importante referir que o Eurocódigo 8 recomenda que se não for utilizada a geologia profunda na 
classificação dos terrenos, devem ser utilizados dois tipos de espectros: tipo 1 e tipo 2. A escolha do tipo 
de espectro a utilizar depende da magnitude das ondas de superfície relativas aos sismos que mais 
contribuem para perigosidade definida para o local [4]. Para cada zonamento referido, são apresentados 
os valores de agr (quadro 3.2).  
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Quadro 3.2 – Aceleração máxima de referência agr (m/s2) nas várias zonas sísmicas de Portugal Continental [4]. 
 
 
Para o caso da Colômbia:  
 
 
Figura 3. 4 - Zonamento sísmico na Colômbia e valores de referência de agr em função de g [8]. 
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3.1.4.4. Classe de importância da estrutura 
Ao período de retorno de referência definido no ponto anterior, é associado um coeficiente de 
importância γi igual a 1,0. Quando se pretendem utilizar períodos de retorno que não sejam o de 
referência o valor de cálculo da aceleração à superfície de um terreno de tipo A, ag é igual a:  
 
 𝑎𝑔 = 𝑎𝑔𝑟 × γ𝑖 (3.3) 
 
em que: 
ag – valor de cálculo da aceleração à superfície de um terreno do tipo A 
agr – valor de referência da aceleração máxima à superfície de um terreno do tipo A 
γi - coeficiente de importância 
 
A utilização de períodos de retorno que não sejam o de referência depende da importância da estrutura, 
adotando-se valores diferentes de 1,0 conforme a classe de importância em que a estrutura se insere. No 
quadro 3.3 são apresentados vários valores de γi para as diferentes classes de importância.  
 
Quadro 3.3 – Coeficientes de importância de acordo com a classe da estrutura [9]. 
 
 
3.1.4.5. Ações em estruturas provisórias 
São consideradas estruturas provisórias aquelas cujo seu tempo de exposição/serviço é curto, quando 
comparado com o de uma estrutura definitiva. A título de exemplo, atente-se no tempo em que um 
cimbre para construção de uma ponte deve assegurar a sua função estrutural por comparação com o 
tempo que a ponte em si terá que assegurar o seu desempenho. É discutível qual o critério a adotar na 
análise destes sistemas ditos provisórios, não se verificando grande consenso ou clareza de 
enquadramento normativo. Apesar de o dimensionamento de uma estrutura provisória para o peso 
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próprio e outros tipos de cargas não se revestir de particulares dificuldades ou diferenças face ao 
processo de dimensionamento de uma estrutura definitiva, o mesmo não se pode assumir face a eventuais 
eventos sísmicos e cargas relativas ao vento. Este facto deriva em parte de se poder assumir que dado o 
tempo de exposição da estrutura provisória ser inferior ao tempo de exposição da estrutura final, isto 
pode eventualmente ter alguma consequência ao nível do risco que se admite como aceitável, podendo 
ser diferente de um caso para outro [41].  
O problema apresentado toma uma elevada importância quando se estuda o campo económico, uma vez 
que não será economicamente viável quando se efetua uma análise a uma estrutura provisória se forem 
adotadas as cargas de dimensionamento da estrutura final. A realização desse tipo de análise levaria a 
um sobredimensionamento [12].  
Segundo determinados autores, não só o tempo de exposição da estrutura provisória deverá ser tido em 
conta para determinar a redução das ações que lhe são aplicadas. Para além destes fatores, deverão ser 
tidos em conta também o tipo de estrutura, o tipo e nível de serviço expectável e a potencialidade para 
causar qualquer tipo de dano para a estrutura final [12]. 
O primeiro passo a tomar para determinar as ações atuantes em fase construtiva, passa por definir a ação 
de acordo com o seu tempo de retorno ou pela sua probabilidade de ocorrência. Trata-se de um assunto 
complexo uma vez que não existe qualquer tipo de regulamentação que indique um valor certo a utilizar. 
Nesta fase, não só entra a experiência adquirida ao longo dos anos pelo engenheiro projetista, mas 
também as recomendações fornecidas nos regulamentos específicos, neste caso o Eurocódigo 1 (quadro 
3.4).  
 
Quadro 3.4 – Valores de período de retorno recomentados para a determinação dos valores característicos 
relativos a ações climáticas [13]. 
 
 
É importante referir, nesta fase, a diferença entre período de retorno da ação e tempo de exposição da 
estrutura, uma vez que se tratam de conceitos distintos. O tempo de retorno corresponde a um período 
de tempo estimado entre a repetição de eventos com características idênticas. Por outro lado, o tempo 
de exposição da estrutura corresponde ao tempo em que a estrutura está em funcionamento.  
A relação eventual entre os dois conceitos apresenta-se nas figuras 3.5 e 3.6: 
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Figura 3. 5 - Ocorrência de um determinado evento sísmico não coincidente com o tempo de exposição da 
estrutura. 
 
 
Figura 3. 6 - Ocorrência de um determinado evento sísmico coincidente com o tempo de exposição da estrutura. 
 
As figuras 3.5 e 3.6 pretendem ilustrar que por muito diferentes que sejam os dois intervalos de tempo, 
não existe 100% de certeza de que a ocorrência de um determinado evento sísmico não coincida com o 
tempo de exposição da estrutura (figura 3.6).  
É, no entanto, verificável por observação da figura 3.5 que é muito maior a probabilidade que ambos os 
tempos não coincidam.  
Regulamentarmente, o exposto anteriormente é tratado por recurso a um período de retorno equivalente 
de acordo com a seguinte expressão que é apresentada no Eurocódigo 8: 
 
 
𝑇𝑅 =
−𝑇𝐿
ln(1 − 𝑃𝑅)
 
(3.4) 
  
em que: 
TR – período de retorno médio; 
TL – tempo de exposição;  
PR – probabilidade de excedência da ação em TL anos. 
 
Desta forma, a obtenção do fator redutor γ pode ser calculado pela expressão: 
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γ𝐼 = (
𝑇𝐿𝑅
𝑇𝐿
)
−
1
𝑘
 
(3.5) 
 
em que:  
TLR – Tempo de retorno da ação de referência; 
k – fator dependente da sismicidade, geralmente de ordem 3. 
 
O valor do coeficiente de redução é aplicado ao espectro de cálculo, reduzindo-o como é possível 
observar na figura 3.7: 
 
 
Figura 3. 7 - Redução do espectro tendo em consideração a fase construtiva (ponte Pumarejo, Barranquilla, 
Colômbia) [14]. 
 
3.1.4.6. Espectro de resposta elástico 
“O movimento sísmico num dado ponto da superfície do terreno é representado por um espectro de 
resposta elástica da aceleração à superfície do terreno” [4]. A forma que o espectro de resposta elástica 
toma (figura 3.8), é igual para qualquer nível de ação sísmica, quer seja para o requisito da não 
ocorrência de colapso, quer para o requisito de limitação de danos [4].   
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Figura 3. 8 - Forma do espectro de resposta elástica [4]. 
 
No que respeita ao espectro de resposta horizontal, este é definido pelas seguintes equações:  
 
 
0 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐵 ∶ 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 × 𝑆 × [1 +
𝑇
𝑇𝐵
× (η × 2,5 − 1)] 
        (3.6) 
 𝑇𝐵 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐶 ∶ 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 × 𝑆 × η × 2,5         (3.7) 
 
𝑇𝐶 ≤ 𝑇 ≤ 𝑇𝐷 ∶ 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 × 𝑆 × η × 2,5 × [
𝑇𝐶
𝑇
] 
        (3.8) 
 
𝑇𝐷 ≤ 𝑇 ≤ 4𝑠 ∶ 𝑆𝑒(𝑇) = 𝑎𝑔 × 𝑆 × η × 2,5 × [
𝑇𝐶𝑇𝐷
𝑇2
] 
        (3.9) 
Em que: 
Se(T) - espectro de resposta elástica; 
T - período de vibração de um sistema linear com um grau de liberdade; 
ag - valor de cálculo da aceleração à superfície para um terreno do tipo A; 
TB - limite inferior do período no patamar de aceleração espectral constante; 
TC - limite superior do período no patamar de aceleração espectral constante; 
TD - valor que define no espectro o início do ramo de deslocamento constante; 
η - coeficiente de correlação do amortecimento, com valor de referência η=1 para 5% de amortecimento 
viscoso. 
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Caso o valor do amortecimento viscoso seja diferente de 5%, o parâmetro η pode ser calculado de acordo 
com a seguinte expressão: 
 η = √10/(5 + ξ) ≥ 0,55 (3.10) 
 
em que ξ é o amortecimento viscoso da estrutura, expresso em percentagem.  
O Eurocódigo 8 apresenta valores recomentados para os parâmetros definidos anteriormente para cada 
tipo de terreno (quadro 3.5 e 3.6). De salientar que estes valores são utilizados apenas quando não 
existem valores fornecidos no anexo nacional relativo a cada país.  
 
Quadro 3.5 – Valores recomendados dos parâmetros descrevendo os espectros de resposta elástica de tipo 1 [3] 
 
 
Quadro 3.6 – Valores recomendados dos parâmetros descrevendo os espectros de resposta elástica de tipo 2 [3] 
 
 
No que respeita ao espectro de resposta vertical, uma vez que se considera que a ação nesta direção 
não altera significativamente os efeitos resultantes na estrutura, este não será analisado. 
 
3.1.4.7. Ductilidade da estrutura 
Pela capacidade de os materiais resistirem às ações no domínio não linear, é possível pensar que o 
dimensionamento de acordo com o espectro de resposta elástica não seja economicamente viável. 
Deste modo, e para evitar a utilização de modelos muito complexos, o espectro de resposta elástica é 
reduzido por um coeficiente q, o que leva à obtenção do espectro de cálculo. O coeficiente q é definido 
como sendo uma aproximação da razão entre as forças sísmicas a que a estrutura ficaria sujeita se a 
sua resposta fosse completamente elástica, com 5% de amortecimento viscoso, e as forças que poderão 
ser adotadas no projeto, com um modelo de análise elástica convencional, que continuem a assegurar 
uma resposta satisfatória da estrutura. Alguns valores do parâmetro q são expostos na figura 3.9: 
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Figura 3. 9 - Valores máximos do fator de comportamento q [10]. 
 
3.1.4.8. Propriedades dinâmicas da estrutura 
De modo a determinar a aceleração final que é aplicada na estrutura, é necessário introduzir no espectro 
de cálculo o valor do período de vibração da estrutura T. O fator T, como já foi referido anteriormente, 
depende da massa e rigidez da estrutura em análise.  
 
3.1.4.9. Combinação das ações 
A combinação das ações sísmicas pode ser efetuada, como já foi referido anteriormente, pela raiz 
quadrada da soma dos quadrados:  
 
 
𝐸 = √∑ 𝐸𝑖
2 
(3.11) 
 
No caso em que a ação sísmica vertical não é condicionante para o cálculo, as duas direções 
horizontais x e y, perpendiculares entre si, podem ser correlacionadas da seguinte forma: 
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 𝐸𝑥 + 0,30 × 𝐸𝑌 (3.12) 
 0,30 × 𝐸𝑋 + 𝐸𝑌 (3.13) 
 
3.1.5. ANÁLISE MODAL POR ESPECTRO DE RESPOSTA VS ANÁLISE TIME-HISTORY 
Na fase inicial deste capítulo foram introduzidos os 4 métodos de cálculo passíveis de serem aplicados 
na determinação da ação sísmica segundo o Eurocódigo 8. No capítulo 4 são desenvolvidas as duas 
seguintes metodologias: análise modal por espectro de resposta e análise time history.  
A aplicação de uma análise modal por espectro de resposta é possível através da introdução de um 
espectro de cálculo dependente do tempo de retorno da ação, das características da estrutura e de outros 
parâmetros importantes, levando à obtenção de uma envolvente de esforços que indicam os valores 
máximos obtidos durante a análise. No caso da análise time-history, o fator “tempo de retorno” não entra 
em consideração. Na sua análise, são introduzidos acelerogramas relativos a sismos já ocorridos, sendo 
que a escolha dos mesmos depende apenas do tipo de análise que se pretende efetuar. A aplicação deste 
método leva à obtenção de esforços ao longo do tempo e não apenas aos seus valores extremos. Para o 
caso em estudo, foram adotados 3 acelerogramas relativos a sismos com diferentes magnitudes. 
De referir que na fase de modelação a aplicação da análise time-history não terá em conta a não-
linearidade dos elementos da estrutura. O objetivo, com a aplicação deste método, é apenas perceber 
qual a resposta da estrutura ao longo do tempo para um determinado evento sísmico. 
De um ponto de vista geral, compreende-se que a análise time-history foca-se essencialmente na 
perceção dos danos que um determinado sismo pode provocar à estrutura, enquanto a análise modal se 
baseia numa ponderação entre a probabilidade, risco e consequência de uma determinada ação, sendo 
por isso, o método de eleição para o dimensionamento de estruturas sujeitas à ação sísmica [5]. 
 
 
3.2. AÇÃO DO VENTO 
3.2.1. NOTA PRÉVIA 
A determinação de forças relativas ao vento em pontes durante a fase de construção depende não só das 
características dos elementos da ponte, nomeadamente do tabuleiro e dos pilares, como também dos 
elementos que caracterizam o método construtivo em utilização; no caso em estudo, o cimbre. No 
presente capítulo são descritas as metodologias de cálculo das forças do vento em pilares e em tabuleiros 
de pontes, bem como a ação na estrutura metálica.  
No que respeita à combinação das ações do vento, no caso de este soprar numa direção e exercer forças 
em diferentes elementos da ponte, estas deverão ser consideradas em simultâneo, sempre que o seu 
efeito seja desfavorável. Uma vez que as forças exercidas na direção transversal e longitudinal do 
tabuleiro resultam de ventos a soprar em direções diferentes, não são consideradas em simultâneo. 
Relativamente às forças produzidas na direção vertical, visto poderem resultar de vento a soprar numa 
grande variedade de direções, quando se tratam de forças desfavoráveis e significativas, devem ser 
consideradas em simultâneo com as forças produzidas em qualquer outra direção [11].  
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3.2.2. DETERMINAÇÃO DA FORÇA DO VENTO SEGUNDO O EUROCÓDIGO 1 
3.2.2.1. Velocidade média de referência do vento 
A velocidade média de referência do vento, vb, corresponde ao valor característico da velocidade média 
do vento referida a períodos de 10 minutos, definido em função da direção do vento e da época do ano 
a uma altura de 10 metros acima da superfície de um terreno de categoria II. O seu valor é dado pela 
seguinte expressão: 
 
 𝑣𝑏 = 𝑐𝑑𝑖𝑟 × 𝑐𝑠𝑒𝑎𝑠𝑜𝑛 × 𝑣𝑏,0 (3.14) 
 
em que: 
vb – definido em 3.2.2.1 
vb,0 – valor básico da velocidade de referência do vento 
cdir – coeficiente de direção 
cseason – coeficiente de sazão 
 
No que respeita ao valor básico da velocidade de referência do vento, o seu valor poderá ser fornecido 
no Anexo Nacional. O parâmetro relativo à direção do vento, pretende avaliar a variação da direção de 
ação do vento. O seu valor poderá ser fornecido no Anexo Nacional, no entanto, o Eurocódigo 1 
recomenda a adoção de um valor igual a 1,0. Relativamente ao coeficiente de sazão, é indicado que este 
parâmetro pode ser utilizado para estruturas provisórias e para todas as estruturas em fase de construção. 
Para estruturas amovíveis, que tem utilização em qualquer altura do ano, o coeficiente deverá ser 
considerado igual a 1,0 [11]. 
 
3.2.2.2. Vento médio 
A velocidade média do vento a uma altura z acima do solo pode ser calculada pela seguinte expressão: 
 
 𝑣𝑚(𝑧) = 𝑐𝑟(𝑧) × 𝑐0(𝑧) × 𝑣𝑏 (3.15) 
 
em que: 
vm – velocidade média do vento a uma altura z acima do solo  
cr (z) – coeficiente de rugosidade 
co (z) – coeficiente de orografia 
vb – definido em 3.2.2.1 
 
O coeficiente de rugosidade pretende ter em consideração o efeito da variabilidade média do vento, para 
a localização em que a estrutura se insere, dependendo da altura da construção acima do solo e da 
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rugosidade do terreno a barlavento da construção, na direção do vento considerada. O Eurocódigo 1 
propõe a utilização da seguinte expressão para a determinação do fator anteriormente descrito: 
 
                              𝑐𝑟(𝑧) = 𝑘𝑟 × ln (
𝑧
𝑧0
)       𝑝𝑎𝑟𝑎    𝑧𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑎𝑥   
(3.16) 
                                  𝑐𝑟(𝑧) = 𝑐𝑟(𝑧𝑚𝑖𝑛)            𝑝𝑎𝑟𝑎    𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑖𝑛  
  
em que: 
z0 – comprimento de rugosidade; 
zmin – altura mínima definida no quadro 3.7; 
kr – coeficiente do terreno dependente do comprimento de rugosidade z0, calculado através de: 
 
 
𝑘𝑟 = 0,19 × (
𝑧0
𝑧0,𝐼𝐼
)
0,07
 
(3.17) 
 
em que: 
z0,II – toma o valor de 0,05 (corresponde à categoria de terreno II); 
zmáx – a ser considerado igual a 200 m. 
 
O quadro 3.7 indica os cinco tipos de terrenos diferenciados pelo Eurocódigo 1 e correspondentes 
valores de z0 e zmax: 
 
Quadro 3.7 – Categorias e parâmetros de terreno [11] 
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Quando o declive médio do terreno a barlavento é inferior a 3 graus, os efeitos da orografia podem ser 
desprezados, adotando-se um valor igual a 1,0 na expressão 3.15.  
 
3.2.2.3. Turbulência do vento  
A intensidade de turbulência à altura z, é definida como o coeficiente entre o desvio padrão da 
turbulência e a velocidade média do vento.  
O desvio padrão da turbulência pode ser calculado pela seguinte expressão:  
 
 𝜎𝑣 = 𝑘𝑟 × 𝑣𝑏 × 𝑘𝐼 (3.18) 
 
Em que: 
σv – desvio padrão da turbulência; 
kI – coeficiente de turbulência. O valor recomendado é 1,0; 
kr e vb – definidos em 3.2.2.2 e 3.2.2.1 correspondentemente. 
 
Deste modo, a intensidade de turbulência à altura z é dada por: 
 
 
𝐼𝑣(𝑧) =
𝜎𝑣
𝑣𝑚(𝑧)
=
𝑘𝐼
𝑐𝑜(𝑧) × ln (
𝑧
𝑧0
)
        𝑝𝑎𝑟𝑎   𝑧𝑚𝑖𝑛 ≤ 𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑎𝑥 
      (3.19) 
                          𝐼𝑣(𝑧) = 𝐼𝑣(𝑧𝑚𝑖𝑛)                                      𝑝𝑎𝑟𝑎   𝑧 ≤ 𝑧𝑚𝑖𝑛  
 
em que:  
co e zo – definidos em 3.2.2.2. 
 
3.2.2.4. Pressão dinâmica de pico 
A pressão dinâmica de pico à altura z, resulta da velocidade média e das flutuações de curta duração da 
velocidade do vento e pode ser calculada pela seguinte expressão: 
 
 
𝑞𝑝 (𝑧) = [1 + 7 × 𝐼𝑣(𝑧)] ×
1
2
× 𝜌 × 𝑣𝑚
2(𝑧) = 𝑐𝑒(𝑧) × 𝑞𝑏 
(3.20) 
 
em que: 
ρ – massa volúmica do ar, dependente da altitude, temperatura e pressão atmosférica previstas para a 
região durante situações de vento intenso. O valor recomendado é 1,25 kg/m3. 
Ce(z) – coeficiente de exposição, calculado por: 
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𝑐𝑒(𝑧) =
𝑞𝑝(𝑧)
𝑞𝑏
 
(3.21) 
 
qb – pressão dinâmica de referência, calculada por: 
 
 
𝑞𝑏 =
1
2
× 𝜌 × 𝑣𝑏
2 
(3.22) 
 
Para os casos em que c0(z) = 1,0 e kI = 1,0, o valor do coeficiente de exposição, ce(z) pode ser 
determinado em função da categoria do terreno e da altura acima do solo, com auxílio da figura 3.10:  
 
 
Figura 3. 10 - Representação do coeficiente de exposição ce(z) para co = 1,0 e kI = 1,0 [11]. 
 
3.2.2.5. Força na direção transversal ao tabuleiro 
O valor da força do vento aplicada a um determinado elemento da ponte, é dado por: 
 
 𝐹𝑤(𝑧) = 𝑐𝑠𝑐𝑑 × 𝑐𝑓(𝑧) × 𝑞𝑝(𝑧𝑒) × 𝐴𝑟𝑒𝑓 (3.23) 
 
em que: 
cs – coeficiente de dimensão que tem em conta o efeito da não simultaneidade na ocorrência das pressões 
de pico sobre a superfície; 
cd – coeficiente dinâmico que tem em conta o efeito das vibrações da estrutura devidas à turbulência;  
cf (z) – coeficiente de força que depende da geometria do elemento em análise; 
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qp (ze) – pressão dinâmica de pico a uma altura ze, que corresponde à altura z acima do terreno do centro 
de gravidade do elemento sujeito à ação do vento; 
Aref – área de referência da estrutura. 
 
A determinação dos fatores cs e cd é um aspeto de elevada importância na avaliação da ação do vento 
em estruturas. No caso em que não é necessário um procedimento de cálculo de resposta dinâmica, o 
parâmetro cscd poderá ser considerado igual a 1,0. “No caso de tabuleiros de pontes rodoviárias e 
ferroviárias normais com vão inferior a 40 m, não é necessário, em geral, realizar um procedimento de 
cálculo de resposta dinâmica” [11]. É aconselhável que sejam realizadas análises dinâmicas para pontes 
com frequência natural inferior a 1,0 Hz e análises de possíveis instabilidades aeroelásticas para pontes 
com frequências naturais inferiores a 0,5 Hz [9].  
O coeficiente de força é determinado tendo em consideração as medidas do elemento em análise de 
acordo com a figura 3.11: 
 
 
Figura 3. 11 - Parâmetros b e dtot para secções transversais de tabuleiro, correspondentes à fase construtiva 
[11]. 
 
Após a determinação da relação 
𝑏
𝑑𝑡𝑜𝑡
, é possível determinar o parâmetro cf = cfx,0 com recurso à seguinte 
figura:  
 
 
Figura 3. 12 - Coeficiente de força cfx,0 para tabuleiros de pontes durante a fase construtiva, a), e em serviço, b), 
[11]. 
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No que respeita à área de referência, o seu valor é dado por: 
 
 𝐴𝑟𝑒𝑓 = 𝑑𝑡𝑜𝑡 × 𝐿 (3.24) 
 
em que: 
dtot – altura total do tabuleiro;  
L- comprimento longitudinal do tabuleiro. 
 
3.2.2.6. Força na direção longitudinal ao tabuleiro 
O Eurocódigo 1 indica que as forças do vento na direção longitudinal do tabuleiro devem ser tidas em 
conta, caso seja necessário. Nesse caso, recomenda que para pontes de vigas de alma cheia, as forças 
sejam 25% das produzidas pelo vento na direção transversal. Caso sejam pontes com tabuleiro de vigas 
treliçadas, deverão ser 50% das forças produzidas na direção transversal [11].  
 
3.2.2.7. Força na direção vertical  
A expressão para o cálculo da força do vento na direção vertical é igual à expressão 3.23. Neste caso, o 
coeficiente de força é determinado na direção vertical, cf,z, e o seu valor recomendado é igual a ±0,9. A 
aplicação da força deverá ser numa excentricidade igual a b/4. Para este caso, o parâmetro de Aref é dado 
por: 
 
 𝐴𝑟𝑒𝑓 = 𝑏 × 𝐿 (3.25) 
 
3.2.2.8. Força do vento aplicada aos pilares 
Para as situações de projeto transitórias correspondentes às fases de construção em que não é possível 
qualquer transmissão ou redistribuição horizontal das ações do vento pelo tabuleiro, deverão efetuar-se 
cálculos em separado das ações do vento. Se, durante as fases descritas, um pilar tiver de suportar 
segmentos de tabuleiro em consola ou cimbres, deverá ser considerada a possibilidade de assimetria das 
ações do vento sobre tais elementos [11].  
A determinação da força exercida em pilares pode ser realizada aplicando a expressão 3.23, alterando o 
modo de cálculo do coeficiente de forma e da área de referência.  
O fator de força, cf,0 pode ser calculado, para secções retangulares, pela seguinte expressão:  
 
 𝑐𝑓 = 𝑐𝑓,0 × 𝛹𝑟 × 𝛹𝜆 (3.26) 
 
em que: 
cf,0 – coeficiente de força para elementos de secção retangular com arestas vivas e sem livre escoamento 
em torno das extremidades 
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Ψr – coeficiente de redução para secções quadradas com cantos arredondados  
Ψλ – coeficiente de efeitos de extremidade para elementos cujas extremidades sejam livremente 
contornadas pelo vento 
 
O parâmetro cf,0 pode ser determinado com auxílio da figura 3.13: 
 
 
Figura 3. 13 - Coeficiente de forma cf,0 para secções retangulares com arestas vivas e sem livre escoamento em 
torno das extremidades do elemento [11]. 
 
O coeficiente de redução Ψr pode ser obtido pela figura 3.14: 
 
 
Figura 3. 14 - Coeficiente de redução Ψr para uma secção transversal quadrada com cantos arredondados [11]. 
 
O parâmetro Ψλ obtém-se com auxílio do quadro 3.8 e da figura 3.15: 
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Quadro 3.8 – Valores de λ (esbelteza efetiva) [11]. 
 
 
 
Figura 3. 15 - Valores indicativos do coeficiente de efeitos de extremidade em função do índice de cheios ɸ e da 
esbelteza λ [11]. 
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No que diz respeito ao índice de cheios, este é igual a: 
 
 
ɸ =
𝐴
𝐴𝑐
 
(3.27) 
 
em que: 
A – soma das áreas projetadas dos elementos;  
Ac – área limitada pelo contorno exterior, 𝐴𝑐 = 𝑙 × 𝑏 (figura 3.16). 
 
 
Figura 3. 16 - Definição do índice de cheios ɸ [11]. 
 
Por fim, a área de referência é dada por: 
 
 𝐴𝑟𝑒𝑓 = 𝑙 × 𝑏 (3.28) 
 
em que:  
l – comprimento do elemento estrutural considerado; 
b – dimensão do lado do pilar em contacto com a ação do vento. 
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4.  
CASO DE ESTUDO – 
 PONTE PUMAREJO 
 (BARRANQUILLA, COLÔMBIA) 
 
 
4.1. CARACTERIZAÇÃO DA OBRA DE ARTE 
A nova ponte Pumarejo, localizada em Barranquilla, Colômbia, vem substituir a ponte Pumarejo 
construída em 1972 pelo engenheiro Riccardo Morandi, que nos últimos anos começou a exibir 
problemas estruturais.  
Sendo o rio Magdalena uma das principais rotas de comércio marítimo de mercadorias de grande porte, 
a substituição da ponte vem permitir a circulação de embarcações, possibilitando a circulação de porta-
contentores de maior capacidade, algo que até à data não é possível. 
De maneira a permitir uma circulação em segurança, seria necessário que a nova ponte a construir no 
local possuísse um vão de 300 metros livres, sendo este obtido com o auxílio a elementos de tirantes, 
bem como um gabarit superior a 45 metros de forma a permitir a livre circulação em ambas as direções 
[34].   
Além do referido anteriormente, a nova ponte providenciará um incremento no nível de serviço prestado 
aos utilizadores bem como a segurança face à solução previamente implementada [35]. 
Relativamente ao método construtivo de cimbre autolançável com sistema OPS, este será utlizado na 
construção do tabuleiro alusivo aos viadutos de acesso à ponte [34]. 
No que diz respeito às restantes características da ponte, face ao local de implementação, esta terá um 
comprimento total de 2145 metros, colocando-a assim, como uma das obras de arte mais significantes 
do país. Esta apresentará vãos tipo com 70 metros de comprimento e uma largura típica de 38,2 metros 
sendo que estes apresentarão uma tipologia de secção em forma de caixão [36]. 
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Figura 4. 1 - Esquema da nova ponte Pumarejo [35] 
 
Alguns dos desafios previamente destacados pela empresa BERD centram-se na elevada largura do 
tabuleiro ao qual está associado um peso significativo, bem como uma geometria complexa e um traçado 
em planta da via com raios de curvatura apertados com inclinação longitudinal acentuada e variável, o 
qual vem aumentar a complexidade da obra [36]. 
De maneira a dar resposta a estes desafios, foi então proposto a adoção de um cimbre autolançável MSS 
M1-70-S no qual é utilizada a tecnologia OPS integrada, vindo assim possibilitar o controlo de diversos 
parâmetros associados com o processo construtivo [36]: 
• Controlo de deformações; 
• Controlo de carga no tabuleiro durante a operação de avanço; 
• Variação da dimensão transversal do tabuleiro com máquinas de abas, e 
• Abertura completa da cofragem. 
É de referir que se trata de uma ponte com um início de conceção em 2017 e que atualmente se encontra 
em fase de execução. 
 
4.2. CARACTERIZAÇÃO DA ZONA (BARRANQUILLA, COLÔMBIA) 
A cidade de Barranquilla, local de implantação da obra em questão localiza-se no norte da Colômbia a 
cerca de 1000 Km da capital, consequentemente no norte do continente sul-americano, banhada pelo 
mar das caraíbas tal como representado na Figura 4.2. Com uma população a rondar os 1,2 milhões de 
habitantes torna-se umas das 30 cidades com maior número de habitantes na América do Sul. 
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Figura 4. 2 - Enquadramento da cidade de Barranquilla no continente sul americano [37] 
 
O país Colombiano localiza-se na proximidade da convergência das placas tectónicas Nazca, sul 
americana e de Caribe, representadas na Fig. 4.3, as quais geram grandes quantidades de falhas 
geológicas ativas levando a uma atividade sísmica significativa, podendo-se demonstrar prejudicial à 
obra.  
 
 
Figura 4. 3 - Localização das placas tectónicas de Nazca, Caribe e sul americana [38] 
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Estudos realizados indicam que das falhas geológicas presentes, destacam-se a falha Oca, de Santa 
Marta-Bucaramanga, Caño Tomás e Montería. Deste modo, possíveis eventos sísmicos podem ser 
provenientes das falhas anteriormente mencionadas. 
O mesmo estudo prevê que as possíveis consequências relativas à ocorrência de eventos sísmicos são 
reduzidas quando se tratam de edifícios baixos, caso concreto de edificações comuns.  
No entanto, tratando-se o caso de estudo de uma estrutura não corrente, isto é, com uma altura 
considerável sendo que grande parte da massa se localiza no ponto mais alto da estrutura, pequenas 
variações de deslocamento do solo provocam grandes variações nos esforços absorvidos pela estrutura, 
pelo que a ação sísmica deverá ser tida em conta como sendo importante. 
A figura 4.4 representa os eventos sísmicos ocorridos na zona em análise ao longo da sua história com 
magnitudes superiores a 3.0. 
 
 
Figura 4. 4 - Epicentros de eventos sísmico consideráveis com magnitudes superiores a 3.0 na escala de ondas 
superficiais, na região da costa caribe colombiana [39]. 
 
4.3. Caracterização do cimbre 
4.3.1.  ELEMENTOS CONSTITUINTES 
Como mencionado anteriormente, o cimbre proposto para a realização da obra é o modelo MSS M1-70-
S, ao qual a viga principal constituinte é caracterizada como uma treliça tridimensional, composta por 
barras individuais com ligações entre si soldadas ou aparafusas [40]. 
As barras agrupam-se formando os diferentes componentes constituintes do cimbre. Entre eles referem-
se: arco, torre, corpo principal, asas e sistema OPS. A Figura 4.5, presente abaixo, proporciona um 
esquema representativo de todas as partes referidas [40]. 
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Figura 4. 5 - Esquema representativo dos vários elementos constituintes do cimbre [40]. 
 
Além dos elementos previamente mencionados, existem ainda os elementos transversais que têm como 
principal função o suporte de todos os componentes auxiliares à fase de betonagem, nomeadamente as 
cofragens. Durante a fase de betonagem, os elementos transversais encontram-se fechados para permitir 
a betonagem do tabuleiro (figura 4.6).  Para os instantes em que a estrutura está em avanço, os elementos 
transversais sofrem uma rotação, permitindo a passagem do cimbre pelos alinhamentos dos pilares da 
ponte. Este processo está representado na Fig. 4.7. 
 
 
Figura 4. 6 - Elementos transversais durante a fase de betonagem. 
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Figura 4. 7 - Elementos transversais durante a fase de avanço. 
 
4.3.2. MOVIMENTAÇÃO DO CIMBRE 
4.3.2.1. Nota prévia 
As diferentes posições e movimentações efetuadas pelo cimbre autolançável revelam-se de elevada 
importância na determinação dos esforços resultantes das ações que são aplicadas à estrutura. Durante 
o seu funcionamento, o movimento do cimbre pode ser decomposto em duas fases distintas: fase de 
betonagem e fase de avanço.  
 
4.3.2.2. Fase de betonagem  
Durante a fase de betonagem, o betão fresco encontra-se em contacto com as cofragens, que por sua vez 
são apoiadas pelos elementos transversais. A transmissão de cargas relativas ao peso do betão é realizada 
por barras de suspensão que ligam os elementos inferiores à viga (Figura 4.8). O decorrer desta fase 
implica que o sistema OPS esteja sempre ativo de modo a controlar as deformações induzidas pelo 
aumento de peso decorrente do betão fresco.  
 
 
Figura 4. 8 - Cimbre durante a fase de betonagem [40]. 
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4.3.2.3. Fase de avanço 
Na fase de avanço, o movimento longitudinal do cimbre é realizado em três fases distintas que podem 
ser diferenciadas tendo como base a posição dos elementos de suporte, sendo que estes alteram de 
posição ao longo do tempo com auxílio a pontes móveis [40]. 
Existem três suportes que se encontram em constante alternância ao longo de todo o processo 
construtivo: suporte de pilar, suporte de betão e suporte de avanço, que tal como o próprio nome indica, 
auxilia o avanço do cimbre. Os três apoios estão representados na figura 4.9. 
Para além do referido, existem dois elementos estruturais, um frontal e um traseiro, que permitem o 
equilíbrio da estrutura para certos posicionamentos da mesma.  
 
 
Figura 4. 9 - Apresentação dos suportes de avanço, betão e pilar [40]. 
 
A primeira fase de movimentação do cimbre ocorre após o término da fase de betonagem. Nesta fase, é 
colocado o pórtico de avanço seguido pela desmontagem e transporte do pórtico de betão para uma 
posição mais adiantada. Apenas quando estes dois suportes permitem a estabilidade da estrutura, é 
desmontado o pórtico relativo ao pilar. Após a colocação correta de todos os elementos, a estrutura está 
pronta para avançar (Figura 4.10).  
De referir que durante esta fase o apoio dianteiro localiza-se 10 metros à frente do módulo de apoio 
dianteiro da viga principal, sendo que o apoio traseiro (pórtico de avanço) se localiza a 57,5 metros do 
apoio dianteiro [41]. 
 
 
Figura 4. 10 - Fase inicial de avanço do cimbre [40]. 
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De seguida, a estrutura desloca-se longitudinalmente até atingir o pilar dianteiro (movimento de 
aproximadamente 25 metros) [41]. O avanço da estrutura leva a que o pórtico de avanço seja 
movimentado para a frente de modo a permitir melhor estabilidade da estrutura. 
Para esta configuração, o apoio dianteiro (pórtico de betão) está posicionado 15 metros atrás do módulo 
de apoio dianteiro da viga principal, sendo que o apoio traseiro (pórtico de avanço), está posicionado 35 
metros atrás do pórtico de betão. 
Esta configuração é designada como situação de consola máxima (figura 4.11). 
 
 
Figura 4. 11 - Consola máxima dianteira [40]. 
 
Após esta fase, o pórtico de pilar é transportado e colocado sobre o pilar dianteiro, sendo que a estrutura 
nesta fase estará apoiada pelos três apoios.  
Quando, durante o movimento, o pórtico de avanço se encontra próximo do elemento estrutural traseiro, 
procede-se ao seu desmonte, seguindo-se o avanço do cimbre que chega à posição de betonagem 
definida (figura 4.12). Este movimento será realizado em aproximadamente 45 metros [41]. 
Nesta fase, o apoio dianteiro (pórtico de pilar) está posicionado no eixo do módulo de apoio dianteiro 
da viga principal, sendo que o apoio traseiro (pórtico de betão) se localiza a 60 metros deste último [41].  
 
 
 
Figura 4. 12 - Fase final de avanço do cimbre [40]. 
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4.4. CONSIDERAÇÕES APLICADAS NOS MODELOS DE CÁLCULO 
A constante alternância das condições de apoio do cimbre levam à necessidade de se considerarem várias 
configurações no que diz respeito à análise da resposta da estrutura a forças laterais, nomeadamente a 
ação do vento e a ação sísmica.  
Serão analisados 3 modelos de cálculo distintos: situação de betonagem, caracterizada como sendo a 
situação em que o peso mobilizado será maior visto o betão fresco não apresentar capacidade resistente, 
funcionando apenas como peso suspenso; situação de início de avanço e situação de consola máxima 
dianteira.  
A análise dos modelos foi realizada no programa de cálculo Robot Structural Analysis 2018. 
É de referir nesta fase, como já foi descrito anteriormente, que o cimbre se apoia nos elementos de 
suporte (tabuleiro e pilar) através de 2 apoios distintos (pórtico de betão, pórtico de pilar e pórtico de 
avance).  
No que respeita à situação de betonagem, ambos os apoios permitem a absorção de esforços 
longitudinais, transversais e axiais. Nos modelos em situação de avanço, considerou-se que o apoio 
dianteiro permite a absorção de esforços longitudinais, transversais e axiais enquanto o apoio traseiro 
apenas permite a absorção de esforços transversais e axiais.  
Os modelos, fornecidos pela empresa BERD, integram os seguintes pressupostos referidos na memória 
de cálculo [41]: 
• Os apoios do cimbre ao tabuleiro e ao pilar da ponte são perfeitamente rígidos; 
• Serão avaliadas apenas as forças horizontais geradas pela a ação sísmica uma vez que é 
considerado que os efeitos provenientes do sismo vertical estão devidamente salvaguardados 
pelo cálculo do cimbre em estado limite último (ELU), visto ser considerado um coeficiente de 
majoração de 1,35 para o seu peso em situação de avanço e betonagem; 
• Não foi considerado nenhum fator de redução de forças relativo ao comportamento dúctil da 
estrutura; 
• Não foi considerado o efeito de curvatura no plano na análise efetuada; 
• Foi analisada apenas o funcionamento normal do cimbre, não sendo considerados casos 
especiais de apoio ou condições de apoio; 
• Foi considerado um coeficiente de amortecimento crítico de 3%, que é coerente com o 
comportamento de estruturas metálicas aparafusadas.  
• A modelação dos pilares e do tabuleiro foi realizada com barras simples; 
• Não é considerada a rigidez das fundações dos pilares e os respetivos apoios são rígidos em 
todas as direções; 
• Adicionalmente, foi modelada a rigidez transversal dos pórticos de apoio; 
• A altura dos pilares é constante e foi calibrada para que os resultados sejam conservativos (20 
metros).  
 
Relativamente às análises dinâmicas realizadas, as distribuições de massa da estrutura foram realizadas 
com base na conversão das cargas dos modelos. As cargas modeladas na estrutura são cargas 
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concentradas e distribuídas, sendo transformadas em massas concentradas e contínuas respetivamente. 
A posição dessas mesmas cargas é coerente com a posição do centro de massa e dos vários componentes 
da estrutura, assegurando que os resultados obtidos sejam coerentes.  
 
4.5. MODELO EM FASE DE BETONAGEM 
O modelo utilizado na análise da estrutura em fase de betonagem é representado na figura 4.13: 
 
 
Figura 4. 13 - Modelo de cálculo – Posição de betonagem. 
 
No modelo apresentado, os apoios do cimbre ao tabuleiro e ao pilar têm o mesmo posicionamento do 
que os descritos para a figura 4.8.  
 
4.5.1. CARGAS RELATIVAS AO PESO PRÓPRIO 
4.5.1.1. Nota prévia 
Para a posição de betonagem foram consideradas as seguintes cargas: 
• Peso da estrutura metálica (inclui o peso da viga + elementos transversais); 
• Peso relativo à primeira fase de betonagem; 
• Peso relativo à segunda fase de betonagem; 
• Peso das cofragens interiores (1ª e 2ª fase de betonagem); 
• Peso da cofragem exterior; 
• Peso dos carris, plataformas e restantes equipamentos; 
• Peso dos pórticos (apoios do cimbre); 
• Peso da ponte. 
 
4.5.1.2. Peso próprio da estrutura metálica 
O peso próprio da estrutura metálica incorpora os componentes relativos à viga principal mais o peso 
relativo às estruturas transversais (figura 4.14). O peso volúmico aplicado foi o característico de 
estruturas de aço (77 KN/m3). Para este caso de carga, foi considerado que as ligações das barras 
representam 25% do peso da estrutura total, peso esse que foi adicionado ao previamente mencionado.  
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Figura 4. 14 - Modelação do peso relativo à estrutura metálica. 
 
O valor do peso relativo à estrutura metálica modelado foi aproximadamente igual a 10000 KN.  
 
4.5.1.3. Peso relativo à betonagem do tabuleiro 
4.5.1.3.1.  Enquadramento inicial 
A carga relativa ao peso do betão foi contabilizado tendo em conta o peso volúmico do betão mais o 
peso relativo ao aço de reforço, sendo adotado um valor igual a 26 KN/m3.  
A betonagem do tabuleiro desenvolve-se em duas fases distintas. Uma primeira em que é betonada a 
laje inferior e os elementos laterais e uma segunda fase em que é betonada a laje superior. Nas zonas 
junto ao pilar, a laje superior apresenta uma maior espessura.  
 
4.5.1.3.2.  Peso relativo à primeira fase de betonagem 
Como foi referido anteriormente, nesta fase são betonados os elementos laterais e a laje inferior, como 
é possível observar na figura 4.15:  
 
 
Figura 4. 15 - Modelação do peso relativo à primeira fase de betonagem [40]. 
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O valor do peso relativo à primeira fase de betonagem modelado foi aproximadamente igual a 16000 
KN.  
 
4.5.1.3.3.  Peso relativo à segunda fase de betonagem 
Nesta fase é betonado o elemento restante do tabuleiro - a laje superior (figura 4.16). 
 
 
Figura 4. 16 - Modelação do peso relativo à segunda fase de betonagem [40]. 
 
O valor do peso relativo à segunda fase de betonagem modelado foi aproximadamente igual a 12500 
KN.  
 
4.5.1.4. Peso das cofragens interiores.  
O peso relativo às cofragens interiores (1ª fase de betonagem + 2ª fase de betonagem) foi modelado 
de acordo com a figura 4.17: 
 
 
Figura 4. 17 - Modelação do peso relativo às cofragens interiores. 
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O valor do peso relativo às cofragens interiores modelado foi aproximadamente igual a 2200 KN.  
 
4.5.1.5. Peso da cofragem exterior 
Este caso de carga inclui os pesos dos painéis relativos às estruturas de cofragem exteriores (figura 
4.18). 
 
 
Figura 4. 18 - Modelação do peso relativo às cofragens exteriores. 
 
O valor do peso relativo às cofragens exteriores modelado foi aproximadamente igual a 1670 KN.  
 
4.5.1.6. Peso dos carris, plataformas e outros equipamentos 
Este caso de carga considera o peso relativo aos carris de locomoção bem como às plataformas e 
equipamentos que auxiliam o seu movimento (figura 4.19).   
 
 
Figura 4. 19 - Modelação do peso relativo aos carris, plataformas e equipamentos. 
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O valor modelado relativo a este caso de carga foi aproximadamente igual a 650 KN.  
 
4.5.1.7.  Peso dos pórticos 
Para a fase de betonagem, foi modelado o peso relativo aos pórticos de betão e de pilar (figura 4.20).  
 
 
Figura 4. 20 - Modelação do peso relativo ao peso dos pórticos. 
 
O valor modelado para este caso de carga foi aproximadamente igual a 980 KN.  
 
4.5.1.8. Peso da ponte 
A carga de peso relativa à ponte é constituída pelo peso próprio do tabuleiro já construído bem como o 
peso dos pilares (figura 4.21). 
 
 
Figura 4. 21 – Modelação do peso relativo à ponte. 
 
O valor modelado para este caso de carga foi aproximadamente igual a 100000 KN.  
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4.5.2.  AÇÃO DO VENTO 
4.5.2.1.  Nota prévia 
A ação do vento foi calculada para uma velocidade de referência igual a 60 km/h. Todas as cargas 
relativas à ação do vento aplicadas à estrutura foram fornecidas pela empresa BERD. Visto que o 
procedimento de cálculo detalhado das forças descritas anteriormente não são objeto de estudo para 
efeitos de este trabalho, serão apenas apresentadas as cargas finais aplicadas. No entanto, caso o leitor 
deseje aprofundar o conhecimento acerca do procedimento de cálculo das forças de essa natureza, é 
aconselhado a leitura do subcapítulo 3.2, onde é descrito o procedimento de cálculo geral segundo o 
Eurocódigo 1. 
Para objeto de estudo será apenas tratada a ação do vento nos elementos do cimbre, relativas às direções 
longitudinais e transversais, podendo-se decompor nos seguintes casos:  
• Vento aplicado à viga principal (viga principal + arco e torre); 
• Vento aplicado aos elementos transversais  
• Vento aplicado aos painéis de cofragem. 
 
4.5.2.2. Vento transversal ao cimbre 
Para efeitos de modelação, o vento transversal é distribuído ao longo de todos os elementos constituintes 
do cimbre, nomeadamente, a viga principal; o arco e torre; elementos transversais e painéis de cofragem 
(figura 4.22). 
 
 
Figura 4. 22 - Modelação do vento transversal em fase de betonagem. 
 
O valor da força relativa ao vento transversal modelado foi aproximadamente igual a 470 KN.  
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4.5.2.3. Vento longitudinal ao cimbre 
Para o caso de carga mencionado, a ação é distribuída longitudinalmente ao longo de todos os elementos 
constituintes do cimbre (figura 4.23).  
 
 
Figura 4. 23 - Modelação do vento longitudinal referente à fase de betonagem.. 
 
O valor da força relativa ao vento longitudinal modelado foi aproximadamente igual a 130 KN.  
 
4.5.2.4. Resultados obtidos para a ação do vento  
Os resultados obtidos relativos à ação do vento para uma velocidade igual a 60 km/h podem ser 
analisados no quadro 4.1.  
 
Quadro 4.1 – Resultados obtidos para a ação do vento durante a fase de betonagem (60 km/h). 
 
 
É importante referir que na fase de betonagem, para além da análise relativa à ação imposta por uma 
velocidade igual a 60 km/h, terão de ser analisados os casos de ocorrência de ventos de tempestade [41]. 
Desta forma, na tabela de resultados finais serão também apresentados resultados para outras 
velocidades. 
Na posição relativa à 2ª fase de betonagem deverá ser analisada uma velocidade incidente na estrutura 
igual a 160 km/h. Para o caso da primeira fase de betonagem, deverá ser tido em conta uma velocidade 
igual a 120 km/h [41]. 
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4.5.3. AÇÃO SÍSMICA ESPECTRAL 
4.5.3.1. Nota prévia 
A análise sísmica espectral foi realizada com recurso ao espectro sísmico de Barranquilha reduzido a 50 
% como referido no capítulo 3. Este valor de redução foi obtido após aplicação das fórmulas 3.4 e 3.5. 
O espectro referido é apresentado na figura 4.24: 
 
 
Figura 4. 24 - Redução do espectro tendo em consideração a fase construtiva (ponte Pumarejo, Barranquilla, 
Colômbia) [41]. 
 
A aplicação do espectro na estrutura leva um uma resposta diferente para cada modo. A combinação da 
resposta de todos os modos é efetuada com auxílio da Combinação Quadrática Simples, obtendo-se no 
final valores de esforços globais. 
A aplicação do espectro sísmico é realizado nas duas direções (longitudinal e transversal).  
 
4.5.3.2. Tabela de resultados obtidos 
Os resultados obtidos podem ser observados no quadro 4.2: 
 
Quadro 4.2 – Resultados obtidos para a ação sísmica espectral em fase de betonagem. 
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4.5.4. AÇÃO SÍSMICA TIME-HISTORY 
4.5.4.1. Enquadramento inicial 
A avaliação da análise sísmica time-history foi realizada com auxílio a 3 sismos de diferentes 
características. A sua escolha foi feita com base na sua magnitude, tendo sido divididos em sismos de 
magnitude baixa, média e elevada. 
A seleção dos sismos através da sua magnitude não tem como objetivo fazer generalizações, mas sim 
estudar a resposta da estrutura quando sujeita a 3 eventos discretos.  
A aplicação deste tipo de análise necessitou da utilização de um modelo simplificado. A sua validação 
encontra-se no anexo A1.  
  
4.5.4.2. Acelerogramas sísmicos  
O sismo Umbria-02 ocorreu em Itália em 1979 e apresentou uma magnitude igual a 3,7 na escala de 
Richter. Foi selecionado como sismo de baixa magnitude.  
Os acelerogramas relativos a duas direções perpendiculares entre si são apresentados na figura 4.25. 
 
 
a) 
 
 
b) 
Figura 4. 25 - Umbria-02 - Acelerogramas a) e b) relativos a direções perpendiculares entre si [42]. 
 
O sismo Imperial Valley-04 ocorreu na Califórnia em 1953 e apresentou uma magnitude igual a 5,5 na 
escala de Richter. Foi selecionado como sismo de magnitude média.  
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Os acelerogramas relativos a duas direções perpendiculares entre si são apresentados na figura 4.26. 
 
 
a) 
 
 
b) 
Figura 4. 26 - Imperial Valley-04 - Acelerogramas a) e b) relativos a direções perpendiculares entre si [42] 
 
O sismo El Mayor Cucapah ocorreu no México em 2010 e apresentou uma magnitude igual a 7,2 na 
escala de Richter. Foi selecionado como sismo de elevada magnitude. 
Os acelerogramas relativos a duas direções perpendiculares entre si são apresentados na figura 4.27. 
 
 
a) 
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b) 
Figura 4. 27 - – El Mayor Cucapah - Acelerogramas a) e b) relativos a direções perpendiculares entre si [42]. 
 
4.5.4.3. Validação da metodologia de análise  
A realização da metodologia time-history no modelo de cálculo não é um processo evidente pelo que a 
sua aplicação deve ser cuidada.  
No entanto, validações em modelos mais simples podem ser realizados de modo a validar o método de 
análise. 
Tendo por base o facto que a aceleração espectral em função do período se obtém a partir do valor 
máximo da resposta em acelerações de um oscilador de um grau de liberdade quando submetido a um 
determinado acelerograma sísmico, foi seguido o procedimento que em seguida se detalha para 
validação da ferramenta de análise estrutural. 
Ao conceber um modelo de um grau de liberdade e aplicando uma aceleração imposta aos apoios da 
estrutura, é possível prever qual a aceleração máxima espectável para a estrutura elementar. A realização 
desta verificação foi realizada com auxílio da ferramenta Seismosignal.  
O modelo de cálculo de 1 grau de Liberdade utilizado é demonstrado na figura 4.28: 
 
 
Figura 4. 28 - Modelo de um grau de liberdade utilizado na verificação da metodologia de análise time-history 
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O modelo apresentado na figura 4.28 foi modelado com uma determinada rigidez e com um 
determinado peso concentrado (apresentado na figura), tal que resultaram valores de frequência iguais 
a 0,62 Hz e consequentemente período igual a 1,60 s.  
Para efeitos de verificação da análise time-history, foi provocada uma aceleração unitária imposta nos 
apoios na direção transversal, que posteriormente foram multiplicados pelos valores de aceleração 
decorrentes do acelerograma escolhido. Para esta verificação, foi utilizado um dos acelerogramas 
relativo ao sismo El Mayor Cucapah.  
 
 
Figura 4. 29 - – Valores de aceleração obtidos no programa Robot para a análise time-history transversal 
 
A observação da tabela de resultados (figura 4.29) permite perceber que a aceleração máxima obtida no 
nó onde se concentra a massa é igual a 3028,72 mm/s2, ou seja, aproximadamente igual a 3,03 m/s2.  
A aplicação do acelerograma na ferramenta Seismosignal permite perceber quais a acelerações 
espectrais máximas espectáveis para cada valor de período. O gráfico obtido foi o seguinte:  
 
 
Figura 4. 30 - Valores de aceleração espectral máxima espectável para vários valores do período obtido pela 
ferramenta Seismosignal. 
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O valor da aceleração máxima espectável pode ser consultado na tabela anexa ao gráfico anterior (figura 
4.31): 
 
 
Figura 4. 31 - Valores de aceleração espectral para cada período. 
 
A observação da tabela anterior permite afirmar que para um período igual a 1,6 segundos, é de esperar 
que a aceleração máxima espectral seja aproximadamente igual a 3,03 m/s2.  
Concluindo, o valor obtido pela análise realizada no Robot e a análise realizada no programa 
Seismosignal coincidem, o que revela a metodologia utilizada na aplicação deste método é o correto.  
Desta forma, a aplicação da análise time-history no modelo de cálculo em Robot passou, numa fase 
inicial, pela criação de casos de carga relativos a acelerações unitárias impostas nos apoios da estrutura, 
sendo esses valores de aceleração posteriormente multiplicados pelo acelerograma do sismo em análise.  
Importa referir que a informação obtida em relação aos sismos baseia-se em dois acelerogramas 
perpendiculares entre si, no entanto, não é possível prever o grau de incidência dos mesmos sobre 
estrutura. De modo a combater este problema, foram estudados vários graus de incidência dos mesmos, 
apresentando-se no final, os valores de esforços máximos obtidos.  
Os graus de incidência do sismo sobre a estrutura avaliados foram os seguintes: 0°; 22,5°; 45°; 67,5° e 
90°. A incidência de 0° implica que um dos acelerogramas atue longitudinalmente à estrutura e o outro 
atue transversalmente. Os restantes ângulos são executados à custa de uma rotação dos mesmos 
acelerogramas, até se atingir um ângulo de 90°, em que o acelerograma aplicado longitudinalmente 
passa a atuar transversalmente e vice-versa. Os esforços obtidos foram somados com valor absoluto de 
modo a considerar as situações mais condicionantes.  
 
4.5.4.4. Tabela de resultados obtidos 
É apresentado, no quadro 4.3, os resultados para esta análise, tabelando-se os valores máximos obtidos.  
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Quadro 4.3 - Resultados da análise time-history – fase de betonagem (valores expressos KN). 
 
 
Os valores de esforços máximos foram obtidos para um grau de incidência igual a 22,5° para o 
evento de Umbria; 90° para o evento de Imperial Valley e 22,5° para o caso de El Mayor Cucapah. 
 
4.5.4.5. Deslocamentos registados na estrutura 
É importante realizar a verificação dos esforços obtidos nos apoios do cimbre, no entanto, é de igual 
importância realizar uma verificação dos deslocamentos sofridos pela estrutura em pontos considerados 
importantes.  
Na fase de betonagem, uma vez que o pórtico do pilar se apoia no pilar da ponte já construído, foi 
adotado como ponto de análise o topo do pilar, sob o apoio dianteiro do cimbre. 
Para o sismo de magnitude baixa, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.32 e 4.33:  
 
Figura 4. 32 - Umbria-02 – Deslocamentos transversais no topo do pilar em fase de betonagem. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 1,791 mm.  
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Figura 4. 33 - Umbria-02 – Deslocamentos longitudinais no topo do pilar em fase de betonagem 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 2,103 mm.  
Para o sismo de magnitude média, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.34 e 4.35: 
 
 
Figura 4. 34 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos transversais no topo do pilar em fase de betonagem. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 11,885 mm.  
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Figura 4. 35 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos longitudinais no topo do pilar em fase de betonagem. 
 
O valor deslocamento máximo registado foi igual a 16,217 mm.  
Para o sismo de magnitude elevada, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas 
figuras 4.36 e 4.37: 
 
 
 
Figura 4. 36 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos transversais no topo do pilar em fase de betonagem. 
 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 401,986 mm.  
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Figura 4. 37 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos longitudinais no topo do pilar em fase de betonagem. 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 416,398 mm.  
 
4.5.5. RESULTADOS FINAIS 
Para além de todas as análises anteriormente descritas, serão também analisados os esforços relativos 
ao espectro utilizado na ação sísmica espectral sem qualquer tipo de redução.  
Os valores obtidos podem ser consultados na figura 4.38: 
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Figura 4. 38 - Resultados finais – Fase de betonagem. 
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4.6. MODELO EM FASE INICIAL DE AVANÇO 
4.6.1.  APRESENTAÇÃO DO MODELO 
A estrutura em fase de avanço inicial foi modelada de acordo com a figura seguinte: 
 
 
Figura 4. 39 - Modelação - Estrutura em fase de avanço inicial. 
 
Os apoios do cimbre relativos ao modelo apresentado apresentam as mesmas posições do que as que são 
demonstradas na figura 4.10.  
 
4.6.2. CARGAS RELATIVAS AO PESO  
Comparativamente ao que foi detalhado em 4.5.1 (cargas relativas ao peso próprio em fase de 
betonagem), na fase inicial de avanço não surgem cargas relativas à betonagem, nomeadamente o peso 
de betão na 1ª e 2ª fase de betonagem, bem como as cofragens interiores. Todas as restantes cargas 
foram modeladas com os valores expressos no subcapítulo referido.   
 
4.6.3. AÇÃO DO VENTO 
4.6.3.1. Ação do vento transversal 
A ação de vento transversal em toda a estrutura metálica foi modelada de acordo com a figura 4.40: 
 
 
Figura 4. 40 - Modelação do vento transversal em fase de avanço. 
O valor modelado relativo à força ilustrada foi aproximadamente igual a 420 KN.  
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4.6.3.2. Ação do vento longitudinal 
A ação de vento longitudinal aplicado a toda a estrutura metálica foi modelada de acordo com a figura 
4.41: 
 
 
Figura 4. 41 - Modelação do vento longitudinal em fase de avanço. 
 
O valor modelado relativo à força do vento longitudinal foi aproximadamente igual a 400 KN.  
 
4.6.3.3. Resultados obtidos 
Os resultados obtidos relativos à ação do vento para uma velocidade igual a 60 km/h podem ser 
analisados no quadro 4.4.  
 
Quadro 4.4 - Resultados relativos à ação do vento durante a fase de avanço inicial (60 km/h). 
 
 
A fase de avanço do cimbre é um processo que pode ser controlado, realizando-se apenas o movimento 
quando as condições se preveem favoráveis. A existência de previsões atualizadas diariamente 
relativamente ao parâmetro vento, permite que o avanço da estrutura seja realizada para velocidades de 
vento controláveis. Deste modo, na tabela final de resultados, não serão apresentados valores para ventos 
de tempestade, apenas para uma velocidade igual a 60 km/h.  
 
Avaliação dos efeitos da ação sísmica e do vento na fase construtiva de pontes betonadas in situ 
 
76 
 
 
4.6.4. AÇÃO SÍSMICA ESPECTRAL 
4.6.4.1. Nota prévia 
Os parâmetros realizados para a análise espectral em fase inicial de avanço do cimbre são idênticos 
ao descritos em 4.5.3.1. 
 
4.6.4.2. Tabela de resultados obtidos  
Os resultados obtidos podem ser observados no quadro 4.5: 
 
Quadro 4.5 - Resultados obtidos para a ação sísmica espectral em fase inicial de avanço do cimbre. 
 
 
4.6.5. AÇÃO SÍSMICA TIME-HISTORY 
4.6.5.1. Nota inicial 
A ação time-history na fase inicial de avanço do cimbre foi realizada para os mesmos sismos 
apresentados em 4.5.4.2. A realização deste tipo de análise teve de ser feito com auxílio a um modelo 
simplificado, validado em anexo – A2.   
 
4.6.5.2. Tabela de resultados  
É apresentado, de seguida, os resultados para a análise time-history, tabelando-se os valores máximos 
obtidos.  
 
Quadro 4.6 - Resultados da análise time-history – fase inicial de avanço do cimbre (valores expressos KN). 
 
 
Os valores de esforços máximos foram obtidos para um grau de incidência igual a 45° para o evento 
de Umbria; 0° para o evento de Imperial Valley e 0° para o caso de El Mayor Cucapah. 
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4.6.5.3. Deslocamentos registados na estrutura 
Para as fases de avanço da estrutura, optou-se por avaliar os deslocamentos sofridos no elemento 
dianteiro da viga principal.  
Para o sismo de magnitude baixa, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.42 e 4.43:  
 
Figura 4. 42 - Umbria-02 – Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de avanço. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 4,946 mm.  
 
 
Figura 4. 43 - Umbria-02 – Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de avanço. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 1,804 mm.  
Para o sismo de magnitude média, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.44 e 4.45: 
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Figura 4. 44 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de 
avanço. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 46,105 mm.  
 
 
Figura 4. 45 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de 
avanço. 
 
O valor deslocamento máximo registado foi igual a 13,646 mm.  
Para o sismo de magnitude elevada, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas 
figuras 4.46 e 4.47: 
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Figura 4. 46 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de 
avanço. 
 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 654,359 mm.  
 
 
Figura 4. 47 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga em fase inicial de 
avanço. 
 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 612,762 mm.  
 
4.6.6.  RESULTADOS FINAIS 
A comparação de todas as análises realizadas pode ser feita pela observação da figura 4.48: 
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Figura 4. 48 - Resultados finais – Fase inicial de avanço. 
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4.7. MODELO EM FASE DE AVANÇO – POSIÇÃO DE CONSOLA MÁXIMA 
4.7.1. APRESENTAÇÃO DO MODELO 
A estrutura em fase de avanço referente à situação de consola máxima foi modelada de acordo com a 
figura seguinte: 
 
 
Figura 4. 49 - Modelação - Estrutura em fase de avanço em posição de consola máxima 
 
Os apoios do cimbre relativos ao modelo apresentado apresentam as mesmas posições do que as que são 
demonstradas na figura 4.11.  
 
4.7.2. CARGAS RELATIVAS AO PESO  
As cargas assumidas para o peso foram as mesmas do modelo em fase inicial de avanço. 
 
4.7.3.  AÇÃO DO VENTO 
4.7.3.1. Nota inicial 
As forças relativas à ação do vento são iguais às modeladas em fase de avanço inicial. 
 
4.7.3.2. Resultados obtidos 
Os resultados obtidos relativos à ação do vento para uma velocidade igual a 60 km/h podem ser 
consultados no quadro 4.7.  
 
Quadro 4.7 - Resultados relativos à ação do vento durante a fase de avanço em consola máxima (60 km/h). 
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4.7.4. AÇÃO SÍSMICA ESPECTRAL 
4.7.4.1. Nota prévia 
Os parâmetros realizados para a análise espectral em fase inicial de avanço do cimbre são idênticos 
ao descritos em 4.5.3.1. 
 
4.7.4.2. Tabela de resultados obtidos  
Os resultados obtidos podem ser observados no quadro 4.8: 
 
Quadro 4.8 - Resultados obtidos para a ação sísmica espectral durante a fase de avanço em consola máxima. 
 
 
4.7.5. AÇÃO SÍSMICA TIME-HISTORY 
4.7.5.1. Nota inicial 
A ação time-history na fase inicial de avanço do cimbre foi realizada para os mesmos sismos 
apresentados em 4.5.4.2.  
 
4.7.5.2. Tabela de resultados  
É apresentado, de seguida, os resultados para esta análise, tabelando-se os valores máximos obtidos.  
 
Quadro 4.9 - Resultados da análise time-history – fase de avanço em consola máxima (valores expressos KN). 
 
 
Os valores de esforços máximos foram obtidos para um grau de incidência igual a 22,5° para o 
evento de Umbria; 0° para o evento de Imperial Valley e 67,5° para o caso de El Mayor Cucapah. 
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4.7.5.3. Deslocamentos registados na estrutura 
Para a fase de avanço na posição de consola máxima foram avaliados os deslocamentos no elemento 
dianteiro da viga principal.  
Para o sismo de magnitude baixa, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.50 e 4.51:  
 
Figura 4. 50 - Umbria-02 – Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga durante a fase de avanço 
na posição de consola máxima. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 5,907 mm.  
 
 
Figura 4. 51 - Umbria-02 – Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga durante a fase de avanço 
na posição de consola máxima. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 1,812 mm.  
Para o sismo de magnitude média, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas figuras 
4.52 e 4.53: 
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Figura 4. 52 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga durante a fase de 
avanço na posição de consola máxima. 
 
O valor de deslocamento máximo registado foi igual a 75,058 mm.  
 
 
Figura 4. 53 - Imperial Valley-04 - Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga durante a fase de 
avanço na posição de consola máxima. 
 
O valor deslocamento máximo registado foi igual a 13,954 mm.  
Para o sismo de magnitude elevada, os valores de deslocamento obtidos podem ser observados nas 
figuras 4.54 e 4.55: 
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Figura 4. 54 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos transversais no elemento dianteiro da viga durante a fase de 
avanço na posição de consola máxima. 
 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 997,738 mm.  
 
 
Figura 4. 55 - El Mayor Cucapah - Deslocamentos longitudinais no elemento dianteiro da viga durante a fase de 
avanço na posição de consola máxima. 
 
O valor do deslocamento máximo observado é igual a 614,518 mm.  
 
4.7.6. RESULTADOS FINAIS 
A comparação de todas as análises para a fase de avanço na posição de consola máxima pode ser 
realizada pela observação da figura 4.56: 
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Figura 4. 56 - Resultados finais – Fase inicial de avanço. 
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4.8. DISCUSSÃO DE RESULTADOS 
A análise levada a cabo contemplou a verificação de 3 posições diferentes observadas durante o ciclo 
de movimentação do cimbre. A posição em fase de betonagem revela-se de elevada importância uma 
vez que para essa fase a carga relativa ao betão entra apenas como peso, visto este ainda não ter qualquer 
tipo de capacidade resistente para absorver esforços.  
O estudo de duas posições de avanço distintas, com sistemas de apoio distintos, revela-se de elevada 
importância não só no âmbito da determinação de esforços, como também da análise dos deslocamentos 
sofridos pela estrutura.  
Tanto para o modelo em fase de betonagem, como para o modelo em avanço em posição de consola 
máxima, as cargas relativas ao peso atuam com uma maior influência sobre o apoio dianteiro do que o 
traseiro, sendo que na situação de avanço, a discrepância de valores é mais evidente.  
Relativamente à fase inicial de avanço, verifica-se que a distribuição de cargas se realiza de uma forma 
equivalente pelos dois apoios.  
O estudo das ações na estrutura em fase de betonagem revela que a ação do vento se torna condicionante 
durante a fase construtiva. O facto de nesta fase serem considerados ventos de velocidade elevada 
(relativos a ventos de tempestade), a ação torna-se muito mais expressiva. A avaliação do esforço 
transversal no apoio dianteiro comprova o anteriormente descrito: 2150 KN para a ação do vento (160 
km/h) tornam-se mais condicionantes do que os 2000 KN obtidos para o espectro de redução igual a 50 
%.  
No que diz respeito à resposta da estrutura perante eventuais ocorrências sísmicas, percebe-se que o 
valor dos esforços instalados nos elementos de controlo da estrutura para a ação do vento são superiores 
aos esforços obtidos para sismos com características idênticas ao de Umbria-02 e Imperial-Valley, no 
entanto, inferiores quando comparados com o evento de El Mayor Cucapah. De salientar que mesmo 
comparado com o espectro de cálculo regulamentar sem qualquer tipo de redução, o sismo de magnitude 
elevada aplicado continua a ser condicionante, com uma grande expressão. O esforço transversal obtido 
para o apoio dianteiro para o espectro de resposta regulamentar sem redução é aproximadamente igual 
a 4000 KN, enquanto para o sismo El Mayor Cucapah é aproximadamente igual a 12200 KN, o que 
vem corroborar o que antes foi descrito.  
A análise dos deslocamentos sofridos no topo do pilar, em a situação de betonagem, permitiu perceber 
que a estrutura sofre movimentos consideráveis, quer na direção longitudinal, quer na direção 
transversal, perante a atuação de um sismo com características idênticas ao de El Mayor Cucapah, tendo 
sido obtidos valores na ordem dos 40 cm. 
O facto de o avanço do cimbre poder ser controlado, efetuando-se o movimento apenas nas condições 
mais favoráveis, leva a que a ação do vento seja analisada considerando uma velocidade de vento baixa, 
tornando esta ação menos condicionante comparativamente com a situação de betonagem.  
A comparação da ação do vento e da ação espectral permite concluir que em fase de avanço a ação 
sísmica é mais condicionante. Este facto pode ser verificado comparando os esforços longitudinais 
obtidos para o apoio dianteiro. Para a ação do vento verificam-se valores na ordem dos 400 KN enquanto 
na análise espectral se observam valores próximos dos 2700 KN (aproximadamente 7 vezes superior).   
Em fase de avanço o valor dos esforços instalados nos elementos de controlo da estrutura para a 
abordagem espectral revelam-se superiores aos obtidos para sismos com características idênticas ao de 
Umbria-02 e Imperial-Valley, no entanto, inferiores quando comparados com o evento de El Mayor 
Cucapah. Semelhante ao observado em fase de betonagem, percebe-se que o sismo de maior magnitude 
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conduz a valores mais condicionantes mesmo quando comparando com o espectro de resposta 
regulamentar sem redução.   
No que respeita aos deslocamentos sofridos pela estrutura, esta terá de ser analisada separadamente, 
visto poderem-se retirar conclusões diferentes.  
Relativamente ao deslocamento longitudinal, é possível perceber que os deslocamentos experimentados 
nas duas situações de avanço são semelhantes, uma vez que as condições de apoio que restringem o 
deslocamento nessa direção apresentam as mesmas características. Obtiveram-se valores máximos na 
ordem dos 60 cm no elemento dianteiro do cimbre. 
Para a direção transversal, o mesmo não se verifica. A posição dos apoios afeta o deslocamento que a 
estrutura sofre, sendo que em consola máxima a liberdade para a estrutura se movimentar é maior. Os 
resultados obtidos comprovam o descrito. Observam-se valores na ordem dos 65 cm para a fase de 
avanço inicial e valores na ordem do metro para a fase de avanço em posição de consola máxima no 
elemento dianteiro do cimbre. 
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5.  
CONCLUSÕES 
 
 
5.1. CONCLUSÕES GERAIS 
A construção de uma ponte através da tecnologia tramo a tramo com cimbre autolançável torna-se um 
assunto de elevado interesse de estudo, sobretudo na avaliação de esforços decorrentes do método 
construtivo em questão.  
A movimentação do cimbre é proporcionada pela constante alternância de apoios o que 
consequentemente provoca diferentes respostas por parte da estrutura.  
Para além do referido, por se tratar de uma estrutura provisória, a determinação das ações a aplicar à 
estrutura é um assunto que pode provocar grande discussão.  
No que respeita à ação do vento, esta torna-se mais gravosa em situação de betonagem do que em 
situação de avanço. Para o primeiro caso, visto o cimbre estar parado durante um período considerável 
de tempo, é necessário realizar verificações no que respeita a ventos mais agressivos, denominados como 
“ventos de tempestade”. Por outro lado, o avanço da estrutura é realizado num curto período de tempo, 
e, existindo previsões atualizadas diariamente acerca do fenómeno em análise, a movimentação do 
cimbre pode decorrer apenas quando se preveem situações favoráveis.   
A ação sísmica, pelo contrário, é um assunto de elevada controvérsia. Pelo facto de não existir qualquer 
tipo de regulamentação que enquadre inequivocamente a abordagem a seguir, a escolha torna-se 
discutível. Pelo facto de se tratar de uma estrutura provisória, pode equacionar-se a possibilidade de 
consideração de uma diminuição de espectro [41]. Naturalmente que inerente a esta consideração está 
subjacente aceitação de um nível de risco superior. Por este motivo, exige-se uma ponderação entre risco 
e aspetos económicos. Torna-se necessário assegurar que o nível de risco adotado não ultrapasse os 
riscos associados ao dano decorrente da avaria/colapso da estrutura  
A escolha dos sismos a aplicar na análise time-history foi efetuada apenas de acordo com a sua 
magnitude. Sendo este parâmetro um dos mais importantes para a definição da ação, quando avaliado 
por si só, não permite tirar conclusões genéricas. A caracterização completa de um sismo envolve outros 
parâmetros, nomeadamente: perfil geológico do solo; distância do foco sísmico aos recetores; amplitude 
dos valores de aceleração; distância entre picos de aceleração, entre outros. Desta forma, todas as 
conclusões retiradas durante este trabalho serão válidas apenas quando se estudam sismos com 
características idênticas aos utilizados.  
A aplicação da análise time-history demonstrou ser um processo bastante sensível. Para além de se tratar 
de um método complexo (elevado tempo de execução), a variação do passo de tempo efetuado entre 
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iterações leva a que possam ocorrer grandes diferenças nos esforços obtidos. É um fator que deve ter 
sido em consideração uma vez que pode levar a uma avaliação de esforços não coerente com a realidade. 
Todas as análises foram realizadas para 3 posições de cimbre diferentes, cada um com características de 
apoios distintas: fase de betonagem, fase de avanço inicial e fase de avanço em consola máxima.   
Para a situação de betonagem verificou-se que o vento é ação mais condicionante           
comparativamente com a ação sísmica espectral. Por outro lado, a avaliação de diferentes acelerogramas 
pela análise time-history permitiu perceber que a ocorrência de um sismo com características idênticas 
ao de El Mayor Cucapah induz os valores mais elevados na estrutura.  
Pelo contrário, em fase de avanço verifica-se que a ação sísmica é muito mais condicionante do que a 
ação do vento. No que respeita à análise time-history, chegou-se à conclusão que a ocorrência de um 
sismo com as mesmas características de El Mayor Cucapah também induz os valores de esforço mais 
elevados na estrutura.   
Não existem nas normas indicações claras sobre a necessidade de proceder, para este tipo de cenários 
construtivos, análises do tipo Time History Analysis, mas com os estudos aqui apresentados fica 
patenteado que este é um tema que deve ser sujeito a discussão por parte da comunidade internacional 
especializada na matéria.  
Relativamente aos deslocamentos experimentados pela estrutura, conclui-se que em fase de betonagem 
os máximos deslocamentos longitudinais e transversais sofridos são da mesma ordem de grandeza.  
Para as fases de avanço, o deslocamento máximo longitudinal obtido na estrutura para as duas situações 
é idêntico, no entanto o deslocamento transversal é muito mais evidenciado para a situação de consola 
máxima.  
 
5.2. DESENVOLVIMENTOS FUTUROS 
Como proposta de desenvolvimento futuro ao trabalho realizado sugere-se a realização de um estudo 
sísmico com base em parâmetros probabilísticos. O presente trabalho baseou-se na escolha de sismos 
de uma forma determinística, ou seja, apenas foram eleitos eventos discretos não sendo de todo possível 
realizar generalizações. Como foi referido, o parâmetro magnitude não permite retirar conclusões gerais 
pelo que uma avaliação completa de todas as características fundamentais seria algo de grande 
relevância para dar sequência a este primeiro passo.  
Continuando com aspetos de natureza construtiva, propõe-se também a realização de uma verificação 
estrutural dos elementos constituintes do cimbre, tanto barras como elementos hidráulicos de apoio.  
Por fim, sugere-se a exploração de uma metodologia de dimensionamento sísmico que, em função do 
nível de sismicidade de uma determinada região, e com base no dano que esse nível de sismicidade 
induza na estrutura a analisar permita definir níveis de risco que todos os envolvidos no projeto aceitem 
e reconheçam como toleráveis.  
Também deverá ser objeto de investigação futura a consideração ou não de estudos de dano admissível, 
com base em estudos do tipo Time History Analysis.  
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ANEXO A1 
Referido ao longo da redação deste documento, a aplicação da análise time history foi realizada com 
recurso a modelos simplificados.   
Numa fase inicial, a simplificação passou por substituir as secções inferiores dos elementos transversais 
por barras infinitamente rígidas, sem acrescentar peso. Foram aplicados todos os procedimentos 
necessários de modo a permitir que o comportamento da estrutura, nomeadamente a transmissão de 
esforços, fosse equivalente ao modelo global 
A aplicação de uma barra infinitamente rígida, longitudinal ao cimbre, situada no centro de massa dos 
vários componentes da estrutura substituída, permitiu resolver o problema da atuação de cargas nos 
níveis inferiores. Para as ações atuantes foram consideradas cargas distribuídas ao longo da barra, 
equivalentes às cargas obtidas para o modelo global (figura A1. 1).  
 
 
Figura A1 1 - Simplificação do modelo em fase de betonagem. 
 
A comparação de esforços axiais nos apoios da estrutura global e simplificada em fase de betonagem 
pode se efetuada pela observação do quadro A1. 1. É possível dizer que a distribuição de esforços é 
semelhante para os dois modelos.  
 
Quadro A1. 1 – Distribuição de cargas obtidas para modelo global e simplificado em fase de betonagem 
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ANEXO A2 
Para as fases de avanço o mesmo procedimento foi efetuado, no entanto como a estrutura inferior sofre 
rotação, a aplicação das cargas é repartida por duas barras (figura A2. 1): 
 
 
Figura A2. 1 - Simplificação do modelo em fase de avanço 
 
A validação dos resultados, tanto para a fase de avanço inicial como para a fase de avanço em 
consola máxima é apresentada de seguida:  
 
Quadro A2. 1 - Distribuição de cargas obtidas para modelo global e simplificado em fase de avanço inicial. 
 
 
Quadro A2. 2 - Distribuição de cargas obtidas para modelo global e simplificado em fase de avanço em posição 
de consola máxima.  
 
